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PROLOGO 


De acuerdo a lo establecido en la Ley de Normas Tecnicas y Control 
de Calidad, en su Artlculo 15 y dado el CONVENIO firmado entre el Ministerio 
de Fomento, el Ministerio de Desarrollo Urbano, la Comision Venezolana de 
Normas Industriales (OOVENIN) y el Fondo para la Normal izacion y Certificacion 
de Calidad (FONDONORMA) el 4 de raarzo de 1980, en el cual se establece que 
la elaboracion de Normas se hara en base a un procedimiento unico y ba jo 
la coordinacion del Ministerio de Fomento. 

La Comision Venezolana de Normas Industriales COVENIN, en su reunion 
N2 6-87(84), del 08-12-87 aprobo la presente Norma, una vez concluida su 
etapa provisional, conservandose su contenido original. Esta Norma fue 
elaborada por la Comision de Normas de Estructuras para Edi f lead ones del 
Ministerio del Desarrollo Urbano. 



I MTRCDUCC I ON 


La Comision de Normas para Estructuras de Edi ficaciones del Ministerio del 
Desarrollo Urbano presenta las Normas para "ESTRUCTURAS DE CONCRETO ARMADO. ANA 
LISIS Y DISEflO"', basadas en el Codigo "Building Code Requirements for Reinfor - 
ced Concrete (ACI 318-83)" del Instituto Americano del Concreto con las modifi- 
caciones que se consideraron pertinentes para adaptarlo a nuestro medio. Su 
filosoffa es congruente con las Normas que estudia y ha venido publicando la Co- 
mision. 

Como una orientacion al usuario de estas Nonnas se indican en las paginas 
correspondientes, mediante una lfnea vertical, los cambios mas relevantes con 
respecto a la edici6n anterior, basada en el Codigo ACI 318-77. Al margen de 
las mejoras editoriales, presentamos a continuacion un resumen de los aspectos 
mSs resaltantes modificados. 

Asf en el Capftulo 1 se clarifican los aspectos pertinentes a la organiza- 
cion de la Norma y se incorpora un nuevo Artfculo referente a las disposiciones 
especiales para edificaciones antisfsmicas. 

En el Capftulo 2 se han revisado e incorporado algunas definiciones. 

El Capftulo 4 se ha modificado casi en su totalidad, especialmente en lo 
concerniente a la dosificacion y a los requisites para exposicion en condiciones 
especiales. 

En el Capftulo 9 se indican los factores de mayoracion a utilizai cuando 
se incorporan los efectos por sismo, segun la Norma COVENIN-MINDUR 1756 vigente. 
Tambien se suministran nuevos factores para el calculo de las flechas a largo 
plazo. 

En el Capftulo 10 se han revisado los procedimientos de magni ficacion de 
momentos para tomar en cuenta los efectos de esbeltez en los miembros solicitados 
a compresion. 



En el Capftulo 11 se han revisado los metodos de diseno de Corte por Fric 
cion y las disposiciones especiales para las mensulas. 

Del Capftulo 12 se han revisado las longitudes de desarrollo de barras 
con ganchos. 

En esta edicion figura por primera vez el Capftulo 18, el cual establece 
las prescripciones especiales para el diseno de elementos estructurales de edifi 
caciones antisfsmicas en concordancia con la Norma COVENIN-MINDUR 1756-82, “EdT 
ficaciones Antisfsmicas". ’ - 

El resto de los Capftulos no mencionados solo sufrieron modificaciones meno 
res. - 


Caracas, enero 1985 


POR LA COMISION DE NORMAS: 
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ING. JOSE GRASES 
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CAPITULO 10 FLEXION Y CARGAS AXIALES 

10.0 NOTACION 

a =• Altura del bloque rectangular equivalente de esfuerzos tal como se define 
en la Seccidn 10.2.7. 

A = Area efectiva del concreto en traccion que rodea la armadura de flexion 
traccionada, y que tiene el mismo baricentro que tal armadura, dividida 
por el numero de barras o alambres, cm 2 . Cuando la armadura de flexion 
se compone de barras o alambres de diferentes diametros, el numero de 
barras o alambres se calculara como el area total de la armadura dividido 
por el area del alambre o barra mas grande que se util ice. 

A c = Area del nOcleo de un miembro comprimido zunchado, medida hasta el diame- 

tro exterior del zuncho, cm 2 . 

A * Area total de la seccion, cm 2 . 

9 

A $ = Area de la armadura en traccion, cm 2 . 

A $t = Area total de la armadura longitudinal, (barras o perfiles de acero), 

cm 2 . 

A^ = Area de perfil de acero estructural, tubo o perfii»s tubulares en una 

seccion mixta, cm 2 . 

Aj = Area cargada. 

A^ = Area maxima de la base de un tronco de pi rami de o cono contenido comple - 

tamente dentro del apoyo que es geometricamente similar y concentrica con 
el area cargada. 

b = Ancho de la zona comprimida de la seccion, cm. 

c ■=. Oistancia desde la fibra extrema comprimida hasta ei eje neutro, cm. 

C m = Factor que- relaciona el diagrama de momento real con un diagrama equiva - 

lente de momento uni forme. 

d = Oistancia desde- la fibra extrema comprimida hasta el baricentro de la ar; 

madura traccionada, cm. 

d c a Espesor del recubrimiento de concreto medido desde la nora extrema trac- 

cionada hasta el centro de la barra o alambre ubicado m^c cerca de ella, 
cm. 

E c = Modulo de elasticidad del concreto, kgf/cm 2 . Vease la Seccion 8.5.1. 
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PARTE 1 GENERALI DADES 
CAPITULO 1 REQUISITOS GENERALES 

1.1 VALIDEZ Y ALCANCE 

1.1.1 Estas Normas establecen los requisites mi'nimos para el proyecto y ejecu- 
cion de cualquier estructura de concreto armado para edi ficaciones que se proyec- 
te o construya en el territorio nacional . 

1.1.2 Estas Normas se aplican a todos los aspectos relativos al calculo, el dise 
no, la ejecucion, y a las propiedades y control de calidad de los materiales. E^ 
tas Normas se complementan con otras, asi como con las Especi ficaciones y los Re- 
gl amentos originados o aceptados por el Ministerio del Desarrollo Urbano y preva- 
lecen en caso de discrepancies con estos. 

1.1.3 Cuando sea procedente, estas Normas o algunas desus partes, se apl icaran 
al proyecto y ejecuclfin de estructuras para silos, elevadores de granos, tanques, 
depdsitos, estructuras a prueba de explosivos, etc., sin perjuicio de otros crite^ 
rios tScnicos espectficos a los fines de la obra. 

1.1.4 Quedan exclufdas de estas Nonnas: 

- Las estructuras o miembros de concreto en masa. 

- Los concretos con pesos unitarios inferiores a 1400 kgf/m 3 . 

- Los miembros expuestos a temperaturas superiores a los 100 C. 

- Las estructuras o miembros de concreto pretensado. 

- Las fundaciones profundas tales como pilotes y pi las. 

1.1.5 Estas Nonnas estan divididas en Capttulos, Artfculos, Secciones y Subsec- 
ciones, identiflcados respectivamente con uno a cuatro dTgitos. En los Comenta - 
rios denotados por las iniciales C-, se encuentran razones, expl icaciones adi- 
cionales y figuras que complementan el Articulado y ayudan a la interpretation y 
uso de estas Normas, incluyindose referencias especial izadas al final de cada Ca- 
pftulo. Las Tablas y Figuras se identifican con los dfgitos correspondientes a 
la division donde se citan. 

1.1.6 La ootacion empleada en estas Normas se detalla en cada Capitulo acorde 
con la Notacion Internacional ACI-CEB-FIP. 

1.1.7 Se utiliza como sistema de unidades el Sistema Metro-Kilogramo Fuerza-Se 
gundo, prefiriendose el kilogramo fgerza (kgf), el centimetro (cm) y sus combi^ 
naciones. 

1.2 CALCULOS Y PLANOS ESTRUCTURALES 

1.2.1 Los originales de los pianos estructurales, detalles tipicos y especifica- 
ciones para toda construccion de concreto armado deberan llevar la firma del 
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Ingeniero Proyectista y se entregaran a la autoridad competente. Estos pianos, 
detail es y especi ficaciones deberan indicar: 

a. Identification y fecha de elaboracion, y las normas utilizadas en el proyec- 
to estructural ; 

b. Acciones previstas en el disefio; 

c. Resistencias especificadas para el concreto a edades o etapas de construe - 
ci6n determinadas; 

d. Resistencias especificadas o grados de las arniaduras; 

e. Dimensiones y posicion de todos los elementos estructurales y sus armaduras; 

f. Tipo y ubicacion de los empalmes de las armaduras; 

g. Las medidas a adoptar para tener en cuenta los cambios dimensional es produci 
dos por la fluencia, la retraccidn y la temperatura, cuando sea procedente. 

1.2.2 Los originales de los calculos tambi^n se entregaran con los pianos, a la 
autoridad competente. Cuando se emplee un procesamiento electronico de datos.sus 
resultados forma rSn parte integrante de los cSlculos y deberS estar claramente 
Identlficada la informacifin de entrada y salida. La autoridad competente podrS 
exlgir, cuando lo considere conveniente, las hipdtesis en las cuales se basan los 
programas empleados. Los cSIculos pueden complementarse con analisis de model os, 
quedando a juicio de la autoridad competente decidir sobre la validez de los mis- 
mos. 

1.3 INSPECCION 

1.3.1 Las obras de concreto armado serin Inspeccionadas por el Profesional Res - 
ponsable que designe la autoridad competente, quien exigirS el estrjcto cumpli 
mlento de lo indicado en las raemorias, pianos y especi ficaciones del proyecto, y 
de lo pautado en las Normas vlgentes. 

1.4 APROBACION OE SISTEMAS DE OISERO 0 DE C0I1STRUCCI0N NO TRADICIONALES 

Los patrocin'adores de cualquier sistema de disefio. o de construction dentro 
del alcance de estas Normas, cuya idoneidad tlcnica haya sido demostrada por el 
£x1to de su empleo, o por anllisis, o por ensayos, pero que no cumple con las di£ 
poslclones de estas Normas, o no est£ expl fcltamente tratado en las mismas, ten- 
drin la obllgacldn de presentar los datos en que se basa su disefio a la autoridad 
competente, quien resolver! al respecto. 

1.5 DISPOSICIONES ESPECIALES PARA EDIFICACIONES ANTIS1SMICAS 

1.5.1 Los Nlveles de Disefio requerldos en las distintas zonas sfsmicas serin los 
prescrltos en la Norma para "Edl ficaciones Antisfsmlcas" , COVENIN-MINDUR 1756. 

1.5.2 Las edlflcaclones claslflcadas en los Nlveles de Disefio 2 y 3 deberan sa- 
tisfacer las disposiclones del Capttulo 18. VSase la Secci^n 18.1.1. 
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1.5.3 Las edificaciones clasificadas en el Nivel de Diseno 1 no requieren la 
aplicacion de las prescripciones para el diseno en zonas sismicas contempladas en 

el Capftulo 18. 



4 


COVENIN-MINDUR 1753 


CAPITULO 2 DEFINICIONES 

2.1 GENERALIDADES 

A conti nuacibn se definen los terminos de uso general en estas Normas. 

Las definiciones especial izadas aparecen en los Capftulos correspondientes . 

ABACO: Incremento del espesor de la losa sobre columnas o capiteles. 

ACC I ONES: Los fenomenos que producen cambios en el estado de esfuerzos o deforma 
clones en algun elemento de un esdificio, tales como cargas, asentamfentos , efec- 
tos de temperatura y reoldgicos, etc. 

ACCIONES MAYORADAS: Son las que resultan de a pi i car a las cargas y fuerzas de 
dlseAo los factores del Capftulc 9. 

ADITIVO: Material diferente del cemento, agregados o agua que se incorpora en 
pequeAas cantidad al concreto antes o durante su mezcla, para modificar algunas 
de sus propi'edades. 

AG R EGA DO : Material granular inerte el cual se mezcla con cemento hidraulico y 
agua para producir concreto. 

AGREGADO LIVIANO: Agregado con un peso seco suelto de 1100 kgf/m 3 , o menor. 

ALAMBRE: Armadura que cumple con las especificaciones de la Norma COVENIN 505. 

ALTURA 0TIL: En- las secciones de los miembros sometidos a flexion es la distan - 
cla de la fibra mas comprimida hasta el baricentro de las armaduras en traccifin. 

ANALISIS ESTRUCTURAL: Determinacion de las sol icitaciones en los elementos de 
una estructura. 

ANCLAJE (EXTREMO): Longitud del refuerzo, o un anclaje mecSnico, o un gancho o 
una combinacitin de los mismos, necesario para transmitir el esfuerzo de la barra 
a la masa de concreto. 

ARMAOURA: Acero en forma de barras, mallas o alambres que cumplen con el Articu- 
lo 3.5. 

ARMAOURA ESTRIADA: Barras estriadas; mallas soldadas de barras estriadas, alam- 
bre estriado; mallas soldadas de alambre estriado y mallas soldadas de alambre li 
so. Vlase la Seccifin 3.5.3. 

ARMAOURA HELICOIDAL: Armadura contfnuamente enrol lada en forma de helice cilfn - 

drica. 

ARMAOURA LISA: Armadura que no cumple con la definici6n de armadura estriada. 
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ARMADURA DE CONFINAMIENTO: Es la armadura transversal en un miembro de concreto 
armado constituido por estribos o ligaduras cerradas, cuyos extremos son de 135 
y tienen una extension de 10 diametros. 

BARRA : Armadura que cumple con las especificaciones correspondientes del Artfcu- 
lo 3.5. 

BARRA ESTRIAOA: Barra con nucleo de seccion circular en cuya superficie existen 
resaltos que tienen por objeto aumentar la adherencia entre el concreto y el ace- 
ro, que cumple con las prescripciones de la Seccion 3.5.3. V£ase Armadura Es- 
triada. 

BARRA LISA. Barra de seccion transversal sin resaltos o nervios especiales, que 
cumple con las prescripciones de la Seccion 3.5.4. 

CABILLA: V4ase Barra. 

CAP AC I DAD RESISTENTE: La carga maxima que se alcanza cuando se ha formado un nu- 
mero suficiente de zonas cedentes a fin de permitir que la estructura se deforme 
plasticamente sin incremento de carga adicional. La capacidad resistente se ob - 
tiene con el area de acero cuyo detalle aparece indicado en los pianos. 

CARGA DE SERVICIO: Las cargas sin factores de mayoracifin, prescritas en la Norma 
"Acetones Minima para el Proyecto de Edi ficaciones" COVENIN-MINDUR 2002. 

CARGA (ACCION) MAYORADA: Carga (Accion) de servicio multipl icada por los facto - 
res de mayoraci6n apropiados, indicados en estas Normas. 

CARGA PERMANENTE: Es la debida al peso propio de la estructura y de todos los nw 
teriales o elementos constructivos soportados por ella en forma permanente, tales 
como pavimentos, rellenos, paredes, friso, instalacio 1 as fijas, etc.. 

CARGA VARIABLE: Es la carga debida a ocupacion o uso habitual de la estructura, 
incluyendo los tabiques removibles y las gruas moviles. 

COLUMNA: Elemento estructural utilizado principalmente para soportar la carga 
axial de compresion acompanada o no de momentos flectores, y que tiene una altura 
de por lo menos 3 veces su menor dimension lateral. 

C0MBINAC10NES DE ACC10NES: Son las combinaciones de las sol ici taciones debidas a 
las acciones mayoradas especi f icadas en el Capitulo 9. 

CONCRETO: Mezcla de cemento Portland o cualquier otro cemento hidraulico, agrega^ 
do fino, agregado grueso, y agua, con o sin aditivos. 

CONCRfTO ARMADO: Concreto que contiene el refuerzo metal ico adecuado, uisenado 
I,., jo la suposicion de que los dos elementos actuaran conjuntamente para resistir 
'las fuor/as a las cuales esta sometido. 
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CONCRETO E STRUCTURAL : Es un concreto armado que cumple con los requisitos do ca- 
1 i dad del Capitulo 4. 

CONCRETO ESTRUCTURAL L1VIAN0: Concreto que contiene agregado liviano cuyo peso 
unitario secado al a ire determinado segun lo especificado en la Norma COVENIN 
1975 "Metodo de Ensayo para Determinar el Peso Unitarfo de Concreto Estructural 
Liviano", no exceda de 1800 kgf/m 3 . En esta Norma, un concreto liviano sin 
arena natural se denomina "concreto totalmente liviano" y un concreto liviano 
cuyos agregados finos sean arenas de peso normal se denomina "concreto liviano 
con arena". 

CONCRETO PREFABRICADO: Concreto sin armar o armado que ha sido vaciado en un lu- 
gar diferente al de su ubicacion final en la estructura. 

COVENIN: Comision Venezolana de Normas Industrials. 

CURA 00 OEL CONCRETO: Procedi mien to que asegura la temperatura y humedad necesa 
rias para que se cumplan los procesos de fraguado y endurecimlento en condiciones 
fiptlmas. V6ase la Norma COVENIN 338 "Metodo para la Elaboracidn, Curado y 
Ensayo de Probetas Cilfndricas de Concreto". 

OIAFRAGMA: Es una parte de la estructura, generalmente horizontal, dispuesta pa- 
ra transmitir las fuerzas a los elementos verticales del sistema destinado a so- 
portar las acciones sfsmicas. 

OISEnO ESTRUCTURAL: Dimensionamiento definitive de las secciones de los elemen- 
tos estructurales y detail es del refuerzo. 

DUCTILIDAD: Es la capacidad que poseen los componentes de un sistema estructural 
de hacer incursiones alternantes en el dominio inelSstico, sinperdida apreciable 
de su capacidad resistente (vgase la definicion de Factor de Ouctilidad). 

EFECTO P-A: Efecto de segundo orden producido por las cargas axiales y las fle- 
chas laterales sobre los momentos flectores en los mierabros. 

EMPALME S0L0A00 TOTAL: Es la union soldada a tope de barras con capacidad para 
desarrollar en traccion al menos un 125 por ciento de la resistencia cedente es 
pecificada f de las barras. 

ENTREPISO: Conjunto de elementos de la superestructura (losa, placas, vigas) 
destinado a resistir las cargas verticales normales a su piano y actua como dia- 
fragma horizontal en el sistema estructural que resiste las cargas laterales. 

ESFUERZO: Fuerza por uni dad de area. 

ESTRIBO: Refuerzo transversal usado para resistir los esfuerzos de corte y tor - 
s.ifin estructurales. Generalmente se reserva el termino "estribo" para el re - 
fuerzo transversal de las vigas y "ligadura" para el refuerzo transversal de las 
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columnas. 

ESTR1B0S 0 LIGADURAS DE UNA RAMA: Son barras rectas con ganchos en sus dos extre 
mos, uno doblado a 135° y con una extension por lo menos de 10 diametros y el 
otro doblado a 90° con una extension por lo menos de 6 diametros. Estos gan- 
chos deben cehir las barras 1 ongi tudi nal es perimetrales . Vease el Capftulo 18. 

ESTRUCTURA: Conjunto de elementos cuya funcion es resistir y transmitir las car- 
gas al suelo de apoyo. 

ESTRUCTURA PRIMARIA: Es el sistema formado por elementos estructurales no removi_ 
bles (porticos, vigas, muros estructurales, etc.), destinados a resistir la tot£ 
lidad de las cargas que actuan sobre la estructura. 

FACTOR DE DUCTILIDAD: Es un valor que describe la ductilidad global esperada del 
sistema resistente a sismos, el cual cuantifica la relacion entre los desplaza 
mientos maximos reales y los desplazamientos calculados suponiendo un comporta 
miento elastico lineal de la estructura. 

FACTORES DE MAYORACION: Factores empleados para incrementar las cargas (accio - 
nes) y obtener las resistencias mfnimas requeridas. 

FACTOR DE M1N0RACI0N: Factor <j> empleado para reducir la resistencia a la rotu- 
ra o nominal, y obtener la resistencia de diseno. 

FRANJA CENTRAL: Es la franja intermedia limitada lateralmente por dos franjas de 
columnas.' Vease el Capftulo 13. 

FRANJA 0E COLUMNA: A los efectos de diseno se define como franja de columna aque 
11a que tiene un ancho de 0.25 6 0.25 a cada lado del eje de la colum- 

na, el que sea menor. La franja de columna incluira la viga, si la hubiere. Vea^ 
se el Capftulo 13. 

FUERZAS LATERALES ESPECIFICADAS: Son las fuerzas que representan la accion sfsmi_ 
ca sobre la edificacion o sus componentes prescritas por la Norma "Edificaciones 
Antisfsmicas" COVENIN-MINDUR 1756. 

FUNVISIS: Fundacion Venezolana de Investigaciones Sismologicas. 

GRUPO DE BARRAS: Agrupamiento de 3 barras individuales como mfnimo y de 4 
barras como mSximo. 

LONGITUD DE DESARR0LL0: Longitud del refuerzo embebido en el concreto requerida 
para desarrollar la resistencia prevista en el diseno del refuerzo en una seccion 
crftica. -V£ase la Seccion 9.3.3. 

LOSA MACIZA: Estructura monolftica de dimensiones preponderentes en los sentidos 
longitudinal y transversal, armada en una sola direccion. 



8 


MINDUR-COVEN IN 1753 


LOSA NERVADA: Estructura formada por un sistema de nervios paralelos ligados por 
una losa maciza de espesor pequerio. 

LUZ OE CALCULO: Vease el Artfculo 8.7. 

MIEMBROS COMPUESTOS DE CONCRETO SUJETOS A FLEXION: Miembros de concreto sujetos 
a flexion, formados por elementos prefabr icados o vaciados en sitio, construfdos 
en dlferentes vaciados, pero interconectados de tal manera que todos los elemen - 
tos actuen como una sola unidad. 

MIEMBRO DE BORDE: Es la parte de muros y diafragmas a lo largo de sus bordes, 
con refuerzo longitudinal y transversal, con o sin incremento de espesor. Los 
bordes de aberturas en muros y diafragmas pueden requerir este tipo de miembros. 

MIEMBROS MIXTOS: Son los miembros formados por perfiles de acero estructural o 
tubos y concreto, conectados de tal manera que ambos materiales actuen como una 
unidad. V€ase el Artfculo 10.13. 

MINOUR: Mlnlsterio del Desarrollo Urbano. 

MODULO DE ROTURA: Es el valor aparente del esfuerzo de tracci6n de una viga de 
concreto, debido a una carga que produce la rotura en flexifin, suponiendo condi - 
clones de elastlcidad y homogeneldad del material. VSase la Subseccltin 9. 5. 2. 3. 

M0MENT0 OE AGOTAMIENTO: Momento resistente maximo de una seccidn. 

M0MENT0 P0SITIV0: El que produce esfuerzos de traccion en la cara inferior de 
vigas y placas. 

MOMENTO NEGATIVO: El que produce esfuerzos de traccion en la cara superior de 
vigas y placas. 

MURO ESTRUCTURAL: Es aquel muro especialmente disefiado para resistir combinacio- 
nes de cortes, momentos y fuerzas axiales inducidas por los movimientos sfsmicos 
y/o las acclones gravitacionales. 

NIVEL OE BASE: Es el.nivel de la edificaci6n donde se admite que las acciones 

sfsmlcas se transmiten a la estructura. 

/ 

NIVEL OE DISEnO: Es un conjunto de prescripciones normativas asociados a un de- 
termlnado factpr.de ductilidad, que se aplica en el diseno de los miembros del 
sistema resistente a sismos. 

PANEL: Una parte de la placa limitada en todos sus bordes por los ejes de las 
columnas, vigas o muros. YSase el Capftulo 13. 

PARED: V§ase Muro Estructural . 
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PEDESTAL: Miembro vertical de compresion cuya relacion de altura libre a la me- 
nor dimension lateral promedio, sea menor que 3. 

PLACA: Toda pieza de pequeno espesor comparado con sus otras dimensiones, y que, 
por sus especiales condiciones de apoyo este sometida a un estado doble de 
flexion. (Est.a armada en dos direcciones). 

PLACA NERVADA: Placa construida con un reticulado ortogonal de viguetas de sec 
cion en T o en doble T, vaciada en sitio, cuyos nervios esten sol idari zados 

entre si por una losa continua o dos, una superior y otra inferior, que constitu- 
yen las alas de la seccion citada. 

PORTICO: Si sterna estructural constitufdo por vigas y columnar. 


PORTICO DIAGONALIZADO: Es el sistema tipo celosfa vertical o equivalente, dis- 
puesto para resistir las acciones sismicas y en los cuales los miembros estan so- 
metidos principalmente a fuerzas axiales. 


PREOIHENSIONAOO : Dimension tentativa de las seed ones. 

PROFESIONAL RESPONSABLE: El profesional debidamente autorizado por la autoridad 
competente para actuar como representante en la obra. Podria ser el Ingeniero 
Proyectlsta o el Ingeniero Residente segun sea el caso. 

PROYECTO ESTRUCTURAL: Conjunto de analisis y diseno estructural. 


PUNTO CEDENTE: Vease Resistencia Cedente. 

ROTULA (ARTICULACION) PlASTICA: Una zona de cedencia que se forma en una seccion 
de un miembro estructural cuando alcanza el momento de agotamiento. En tal esta- 
do la seccion gira como si estuviera articulada, excepto que permanece sometida 
al momento de agotamiento. 


REFUERZO: V£ase Armadura. 

RESISTENCIA A LA TRACCION INDIRECTA DEL CONCRETO: Es la resistencia a la trac - 
ci6n del concreto, f ct , determinada segun la Norma COVENIN 341. Vease la Sec- 
cion 4.1.5. 

RESISTENCIA CEDENTE: Es el esfuerzo de cedencia minimo especificado o punto de 
cedencia del refuerzo, expresada en kgf/cm 2 . La resistencia cedente o punto de 
cedencia se determinara en traccion, de acuerdo con las especi ficaciones COVENIN 
que sean aplicables y citadas en el ArtTculo 3.5 de estas Normas. 

RESISTENCIA DE DISEnO: Resistencia nominal multiplicada por un factor de reduc - 
ci6n de resistencia. Vease el Articulo 9.3. 
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RESISTENCIA ESPECIFICADA DEL CONCRETO A LA COMPRESION: Resistencia a la compre- 
sion del concreto usada para el diseno y evaluada de acuerdo a las disposi- 
ciones del Capftulo 4, expresada en kgf/cm 2 . 

RESISTENCIA NOMINAL: Resistencia de un mietnbro o una seccion transversal calcu- 
lada de acuerdo con las previsiones e hipotesis del metodo de resistencia de di- 
seno de estas Normas, sin la aplicacion de cualquier factor de minoracion. Vea- 
se la Seccion 9.3.1. 

RESISTENCIA REQUERIDA: Resistencia de un miembro o de una seccion transversal 
requerida para resistir.las cargas o sol ici taciones mayoradas, segun las combina 
clones estipuladas en estas Normas. Vfiase el Artfculo 9.1.1. 

SISTEMA RESISTENTE A SISMOS: Es aquella parte del sistema estructural que se 
considera , suministra a la edificacion la- resistencia, rigidez y ductilidad nece 
sarias para soportar las acciones sfsmicas. 

TENACIDAD: Es la capacidad de absorber energfa de deformacifin ("thoughness"). 

TERCEO: Cantidad de concreto contenida en una sola operacidn de la mezcladora.- 

VI6A: Elemento estructural cuya solicitacffin principal es el momento flector, 
acompaftado o no de cargas axiales. 
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PARTE 2 E SPEC I F I CAC I ONES PARA ENSAYOS Y MATER I ALES 
CAPITULO 3 MATER I ALES 

3.0 NOTACION 

d L = Diametro nominal de la barra, cm. 
b 

f = Resistencia cedente especificada en armadura, kgf/cm 

y 

3.1 ENSAYOS DE MATE R1 ALES 

3.1.1 El Profesional Responsable de la Obra tendra el derecho de ordenar el ensa^ 
yo de cualquier material usado en la construccion para determinar si es de la ca- 
lidad especificada. 

3.1.2 Los ensayos de los material es y del concreto seran realizados de acuerdo a 
las Normas de ensayo correspondientes, citadas en la Seccion 3.8.1. 

3.1.3 El registro completo de estos ensayos debe encontrarse disponible para su 
inspeccion durante la marcha de los trabajos y por dos anos despues de su termina 
ci6n, debiendo ser preservado a tales efectos por el Profesional Responsable. 

3.2 CEMENTOS 

3.2.1 El cemento debera ajustarse a una de las siguientes especificaciones : 

a. Cemento Portland - "Especificaciones para Cemento Portland", COVENIN 28. 

b. Cemento Portland - Escoria - “Especificaciones para Cemento Portland - Esco 
ria", COVENIN 935. 

3.2.2 El cemento usado en los trabajos debera corresponder a aquel sobre el cual 
fue basada la seleccidn de las proporciones para las mezclas del concreto. Vease 
el Artfculo 4.2. 

3.3 AGREGADOS 

3.3.1 Los agregados para el concreto deberan ajustarse a una de las siguientes 
especificaciones: 

a. “Especificaciones para la Aceptacion o Rechazo de Agregados para Concreto , 
COVENIN 277. 

b. "Especificaciones para Agregados Li vianos para Concreto Estructural " , CCCA: 
Ag. 101. 

3.3.2 Podran ser usados, con autorizacion del Profesional Responsable, aquellos 
agregados que no se ajusten a las especificaciones de la Seccion 3.3.1, pero 
que permiten • obtener un concreto de resistencia y durabilidad adecuadas, lo cual 
debe comprobarse previamente ya sea por ensayos especiales o en condiciones de 
servicio. 
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3.3.3 El tamano nominal maximo del agregado no sera mayor que: 

a. 1/5 de la menor separacion entre los lados del encofrado, ni 

b. 1/3 del espesor de las losas o placas, ni 

c. 3/4 de la separacion minima libre entre las barras de refuerzo. 

Estas limitaciones podran ser omitidas si a juicio del Profesional Respon- 
sable la trabajabil idad y los metodos de compactacion son tales que el concreto 
puede ser colocado sin que se originen cangrejeras o vacfos. . 

3.4 AGUA 

3.4.1 El agua empleada en el mezclado del concreto sera limpia y no podra conte- 
ner cantidades perjudiciales de aceites, acidos, alcalis, sales, materia organica 
u otras sustancias nocivas al concreto o a la armadure. 

3.4.2 Para el caso de concretos que contengan elementos de aluminio embutidos, 
el agua de mezclado, incluyendo la porcion aportada como humedad libre en los 
agregados, no debera contener cantidades perjudiciales del ion cloruro. V£ase la 
Seccl6n 4.5.3. 

3.4.3 No se usara en la mezcla del concreto agua que no sea potable a menos que 
se satisfagan las siguientes condiciones: 

a. La dosificacidn sera basada sobre mezclas de concreto hechas con agua del 
mismo origen. 

b. Los cubos de ensayo de mortero tendran resistencias a los 7 y 28 dfas 
por lo menos iguales al 90 por ciento de las resistencias de cubos simila- 
res hechos con agua potable. La comparacion de los ensayos de resistencia 
se efectuarS sobre morteros id€nticos en todos sus componentes, con excepci5n 
del agua de mezclado, preparados y ensayados de acuerdo al "MStodo de Ensa- 
yo para Determinar la Resistencia a la Compresidn de Morteros de Cementos 
HidrSulicos en Probetas Cubicas de 5,08 cm (2") de Lado", COVENIN 484. 

3.5 ACERO DE REFUERZO 

3.5.1 El refuerzo debera estar 'constitufdo por armaduras de barras estriadas 
con la salvedad que barras lisas pueden ser usadas como refuerzo helicoidal, o 
como refuerzo transversal en columnas. Se puede usar refuerzo en forma de perfi- 
les de acero estructural o tubos de acero como se especifica en estas Normas. 
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Tabla 3.5 

Caracteristicas de los Refuerzos 


Barras 

Alambres 

Designacion * 

Diametro 

Area 

Peso 

Diametro 

Area 


N° 

mm 

cm 2 

kgf/m 

mm 

cm 2 


2 

6.35 

0.32 

0.25 

5.0 

0.196 

0.154 

3 

9.53 

0.71 

0.57 

5.5 

0.238 

0.187 

4 

12.70 

1.27 

1.00 

6.0 

0.283 

0.222 

5 

15.88 

1.98 

1.55 

6.5 

0.332 

0.260 

6 

19.05 

2.85 

2.24 

7.0 

0.385 

0.302 

7 

22.23 

3.88 

3.04 

8.0 

0.503 

0.395 

8 

25.40 

5.07 

3.97 

9.0 

0.6.36 

0.500 

11 

35.81 

10.07 

7.91 

10.0 

0.785 

0.617 

14 

43.00 

14.52 

11.40 

11.0 

0.950 

0.746 

18 

57.33 

25.81 

20.26 

12.0 

1.131 

0.888 


* Los numeros utllizados para designar a las barras, estan basados en el nGmero 
de octavos de pulgada oomprendidos en el diametro nominal de Silas . Dlchas 
barras pueden ser lisas o estriadas, a excepcion de la N® 2 que s61o se su- 
mlnlstra lisa. 

Las dimensiones de una barra estrlada son equivalences a las de una barra li- 
sa que tenga el mismo pero por metro de la estriada. 

3.5.2 La armadura a ser soldada debera serial arse en los pianos, especi ficandose 
el m6todo de soldadura a usarse. Las especi ficaciones para las barras de acero 
deberan e*igir un informe de las propiedades del material que es necesario para 
poder emplear el metodo de soldadura apropiado' segun las especi ficaciones de las 
Normas AWS 0 1.4, "Structural Welding Code-Reinforcing Steel", de la Sociedad 
Americana de Soldadura. 

3. 5. 2.1 Los pianos deberan indicar claramente la resistencia cedente f^ de la 
armadura con la cual se ha disefiado cada parte de la estructura. 


3.5.3 Armadura Estrlada 
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3. 5.3.1 Las barras estriadas deberan cumplir con una de las siguientes especifi- 
caciones, excepto lo dispuesto en la Subseccion 3. 5. 3.2: 

a. Barras de Acero para Uso como Refuerzo en Concreto Armado", COVENIN 316. 

b. "Especi ficaciones Tentativas de Barras de Acero Especiales por Composicion 
Quimica para Uso en Concreto Armado", COVENIN 317. 

c. "Especi ficaciones Tentativas de Barras de Acero Especiales por Tratamiento 
de Torcido en Frio para Uso en Concreto Armado", COVENIN 318. 

3. 5. 3. 2 Las barras estriadas deben cumplir con las siguientes excepciones a las 
especificaciones correspondientes COVENIN citadas en la Subseccidn 3. 5. 3.1: 

En el caso en que sea necesario doblar barras N° 14 y N° 18, deberan 
ensayarse probetas de tamano natural para doolado a 90° a una temperatura mini- 
ma de 16°C, alrededor de un mandril de 9 V b , sin que la barra se agrieta. Sin 
embargo, si las barras de estos ultimos diametros deben usarse con angulo de do- 
blado mayores de 90°, las probetas deberan ensayarse para un angulo de doblado 
de 180°, manteni€ndose los restantes requisites del ensayo. 

3.5. 3. 3 Los alambres estriados para refuerzo del concreto deben cumplir con las 
“Especificaciones de Alambres de Acero, Empleados como Refuerzo de-Concreto“ , CO 
VENIN 505. El diSmetro del alambre estriado no sera menor que 5.0 mm. 

3.5. 3.4 Las mallas soldadas de alambre liso o estriado deben cumplir las "Espe- 
cificaciones de Hal las de Acero Soldadas, Empleadas como Refuerzo en Concreto" 
COVENIN 1022. 

La separacion de intersecciones soldadas en la direccifin del refuerzo 
principal no serS mayor de 30 cm para mallas de alambre liso ni de 40 cm para 
mallas de alambre estriado. 

3.5.4 Armadura Lisa 

3. 5. 4.1 Las barras para la armadura de zunchos deberan cumplir con las especifi- 
caciones citadas en la Subseccion 3.5.3.1(a), (b) 6 (c). 

3. 5. 4. 2 Los alambres lisos para la armadura de zunchos debera'n cumplir con las 

Especificaciones de Alambres de Acero Empleado como Refuerzo en Concreto" COVE 
NIN 505. ’ - 

3.5.5 Acero Estructural, Tubos de Acero 

3.5.5. 1 Los perfiles de acero estructural usados en conjunto con acero de refuer 
zo, en elementos mixtos comprimidos y que satisfacen los requisites de la Sec - 
ci6n 10.13.7 o 10.13.8, deben ajustarse a las especificaciones del "Manual de 
Proyecto de Estructuras de Acero" de Sidor y a las Normas COVENIN. 
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3. 5. 5. 2 Los tubos de acero, para elementos mixtos comprimidos que satisfacen los 
requisitos de la Seccion 10.13.6, deben ajustarse a las especif icaciones corres^ 
pondientes a los tubos de Grado B de acuerdo a lo especificado en la Norma C0- 
VENIN 7:4 - 015 "Tuberia de AcerO con o sin Costura Recubierta Gal vanicamente 
con Zinc”. (En elaboracion) . 

3.6 ADITIVOS 

3.6.1 Los aditivos a ser usados en concreto estaran sujetos a aprobacion previa 
por parte del Ingeniero. 

3.6.2 los aditivos deben tener probada capacidad de mantener esencialmente la 
misma composicion y tener el mismo comportamiento durante la ejecucion de los tra^ 
bajos, que haya demostrado el aditivo usadoal establecer las proporciones del 
concreto, de acuerdo al Articulo 4.2. 

3.6.3 El cloruro de calcio o los aditivos que contienen iones cloruro, salvo los 
que puedan ser aportados por las impurezas de los ingredientes del aditivo, no 
seran usados en concreto que contengan elementos de aluminio embutidos o en con 
creto vaciado contra moldes de metal galvanizado que no sean removibles. (Vease 
la Subseccion 4. 5. 2.1 y la Seccion 4.5.3). 

3.6.4 Los aditivos incorpora do res de aire deben ajuntarse a las "Especificacio- 
nes Tentativas de Aditivos Incorporadores de Aire para Concreto", COVENIN 357. 

3.6.5 Los aditivos reductores de agua, retardadores, aceleradores de fraguado o 
de acciones combinadas, deben ajustarse a las "Especificaciones Tentativas de 
Aditivos Qufmicos para Concreto", COVENIN 356. 

3.7 ALMACENAMIENTO DE MATER1ALES 

3.7.1 El cemento y los agregados deben ser almacenados de manera que se prevenga 
su deterioro o la intrusion de materias extranas. 

3.7.2 Cualquier material que se ha deteriorado o ha sido contaminado no debera 
ser usado para la preparacion del concreto. 

3.8 ESPECIFICACIONES CITADAS EN ESTAS NORMAS 

3.8.1 Las especificaciones COVENIN, MINDUR, MOP, CCCA, ASTM y AWS citadas en 
estas Normas se enumeran a continuacion, con su designacion de serie, incluyendo 
el aiio de adopcion o revision y son declaradas parte integrante de estas Normas, 
en cuanto no discrepen con las mismas. 

COVENIN 28-76 "Especificaciones para Cemento Portland". 

COVENIN 277-83 "Especificaciones para la Aceptacion o Rechazo de Agregados para 


Concreto" . 
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COVENIN 316-83 "Barras de Acero para Uso como Refuerzo en Concreto Armado" 
COVENIN 317-81 "Especi ficaciones Tentativas de Barras de Acero Especiales por 
Composicion Qufmica para Uso en Concreto Armado". 

COVENIN 318-81 "Especificaciones Tentativas de Barras de Acero Especiales por 
Tratamiento de Torcido en Frio para Uso en Concreto Armado". 

COVENIN 338-79 "Metodos para la Elaboracion, Curado y Ensayo de Probetas Cilfn - 
dricas de Concreto". 

COVENIN 344-80 "MStodo de Muestreo de Concreto Fresco". 

COVENIN 345-80 "Metodo para la Extraccion y Ensayo de Probetas Cilfndricas y Vi- 
guetas de Concreto Endurecido". 

COVENIN 356-83 "Especificaciones Tentativas de Aditivos Qufmicos para Concreto". 

COVENIN 357-83 “Especificaciones Tentativas de Aditivos Incorporadores de Aire 

para Concreto" . 

COVENIN 484-76 "Metodo de Ensayo para Determinar la Resistencia a la Compresion 

de Morteros de Cementos Hidraulicos en Probetas Cubicas de 5,08 cm (2") de La- 

do". 

COVENIN 505-77 . "Especificaciones de Alambres de Acero, Empleados como Refuerzo 
con Concreto". 

COVENIN 935-76 "Especificaciones para Cemento Portland-Escoria". 

COVENIN 1022-78 "Especificaciones de Mallas de Acero Soldadas Empleadas como Re- 
fuerzo en Concreto". 

COVENIN 1976-83 "Evaluacidn de los Ensayos de Resistencia del Concreto". 

COVENIN 341-79 "Metodo de Ensayo para Determinar la Resistencia del Concreto a 
Traccifin Indirecta Usando Probetas Cilfndricas". 

COVENIN 633-79 "Especificaciones para Concreto Premezclado". 

COVENIN 1975 "Metodo de Ensayo para Determinar el Peso Unitario de Concreto Es- 
tructural Liviano". 

CCCA: Ag 101-75 "Especificaciones para Agregados Livianos para Concreto Estructu 

ral". 

MOP, 1971 "Nonnas para la Construccion de Edificios - Obras de Concreto Armado". 
COVENIN-MINDUR 2002-83 "Acciones Mfnimas para el Proyecto de Edi ficaciones". 
COVENIN-MINDUR 1756-80 82 "Edif icaciones Anti sfsmicas" 

COVENIN-MINDUR 1618-82 "Estructuras de Acero para Edificaciones. Proyecto. Fa- 
bricaci6n y Construccion". 

COVENIN-MINDUR 1755-82 “C6digo de Practicas Normal izadas para la Fabricacion y 
Construccion de Estructuras de Acero" 

C.V.6. Siderurgica del Orinoco C.A. "Manual de Proyectos de Estructuras de Ace- 
ro", SIDOR 1984-1985. 
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COVENIN 7:4-015 "Tuberfa de Acero con o sin Costura Recubierta Gal vanicamente 

con Zinc". (En elaboracion) . 

AWS Dl.4-79 "Structural Welding Code-Reinforcing Steel". 

COVENIN 1036-78 "Perfiles Angulos de Alas Iguales de Acero, Laminados en Calien- 
te". 

COVENIN 1037-78 "Perfiles Canal Ligero (UPL) de Acero, Laminados en Caliente". 
COVENIN "Perfiles Canal Normal (UPN) de Acero, Laminados en Caliente" (En ela- 
boracion). 

COVENIN 1149-78 "Perfiles I de Alas Inclinadas de Acero, Laminados en Caliente". 
COVENIN 1147-78 "Perfiles Sol dados Estructurales de Acero". 
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PARTE 3 REQUISITOS CONSTRUCT I VOS 
CAPITULO i* CAL I DAD DEL CONCRETO 

4.0 NOTACION 

= Resistencia especificada del concreto en compresion, kgf/cm 2 . 

f cr = Resistencia promedio a la compresion a usarse como base para sele'ccionar la 
dosificacion del concreto, kgf/cm 2 . 

f ct = Resistencia promedio a la traccion indirecta del concreto de agregado livia 
no, kgf/cm 2 . 

s = Desviacion estanda r de ensayos de resistencia individuales , kgf/cm 2 

4.1 GENERALIDADES 

4.1.1 El concreto debe dosificarse para asegurar una resistencia promedio a la 
compresiOn como se prescribe en la Seccion 4.3.2. El concreto debe producirse mi 
nlmizando la frecuencia de resistencias por debajo de f 1 , segun se prescribe en 
la SubsecciOn 4. 7. 2. 3. 

4.1.2 Los requisitos para deben basarse en ensayos de cilindros fabricados y 
ensayados de acuerdo con la Norma COVENIN 338, "Metodos para la Elaboracion, Cu- 
rado y Ensayo de Probetas Cilfndricas de Concreto". Vease la Seccion 4.7.2. 

4.1.3 A menos que se especifique otra cosa, se basara sobre ensayos a los 28 
dfas. Para concretos que requieran una resistencia fl determinada a otra edad, 
€sta se Indicara en los pianos y especificaciones. 

El ensayo de resistencia para la determinacion de f^ sera el promedio de 
las resistencias de dos cilindros hechos de la misma muestra y ensayados a los 28 
dfas o a la edad de ensayo especificada. 

4.1.4 Los pianos del proyecto estructural deberan indicar claramente la resisten- 
cia a la compresion del concreto, fl , con la cual se ha disenado cada parte de 
la estructura. 

4.1.5 Cuando se emplean los criterios de diseno de la Subseccion 9. 5 . 2 . 3 , el Ar 
tfculo 11.2 y la Subseccion 12.2.3.C que requieren el uso del valor de la resis 
tend a a la tracclOn del concreto, deberan hacerse ensayos de laboratorio de acuer 
do con el "MOtodo de Ensayo para Determinar la Resistencia del Concreto a Trac- 
ciOn Indlrecta Usando Probetas Cil fndrlcas", COVENIN 341, a fin de establecer el 
valor de f ct que corresponde al valor especificado de f^.. 
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4.1.6 Los ensayos de traccion indirecta no deberan usarse como base para la ace£ 
tacion del concreto en obra. 

4.2 SELECCION DE LAS PROPORCIONES DE LA MEZCLA DE CONCRETO 

4.2.1 La dosificacion de los ingredientes del concreto debera deterniinarse a fin 
de lograr lo siguiente: 

a. La trabajabilidad y consistencia adecuadas para permitir que el concreto sea 
vaciado facilmente dentro del encofrado y alrededor del refuerzo, bajo las 
condlciones de colocacion en obra, sin segregacion ni exudacion excesivas. 

b. La resistencia y durabilidad en ambientes agresivos cuando se requiera, de 
acuerdo al Artfculo 4.5. 

c. El cumplimiento de los requisites del ensayo de resistencia del Artfculo 
4.7. 

4.2.2 Es obligatorio evaluar las conbinaciones resultantes si se emplean distin- 

tos materiales en diferentes partes de la obra.. 

4.2.3 Excepto lo permitido en el Artfculo 4.4 o lo requerido en el Artfculo 
4.5, la dosificaci6n, incluyendo la relacion agua/cemento ■, debera determinate S£ 
bre la base de la experiencia en obra y/o mediante mezclas de tanteo con los mat£ 
riales a emplear, segun se especifica en el Artfculo 4.3. 

4.3 DOSIFICACION EN BASE A LA EXPERIENCIA EN OBRA Y/0 MEZCLAS DE TANTEO 

Para la dosIficaciSn del concreto en base a la experiencia en obra y/o me- 
diante mezclas de tanteo se debe determinar una resistencia promedio f^ r de 
acuerdo a la Subseccifin 4. 3. 2.1, cuando se disponga de una desviacion estSndar 
que satisface la Seccidn 4.3.1, o de acuerdo a la Subseccion 4. 3. 2. 2 si no se 
pueda obtener una desviacidn estandar aceptable. 

La dosificacifin del concreto se determinara considerando la resistencia pro- 
medio y comparandola con la resistencia promedio de un registro de ensayos acep- 
table (Subsecci6n 4. 3. 3.1), o empleando mezclas de tanteo (Subseccion 4. 3. 3. 2) 
cuando se dispone de un registro de ensayos aceptable. 

4.3.1 Desviacion Estandar 

4. 3. 1.1 Cuando la planta de produccion del concreto tiene un registro aceptable 
de ensayos, podra determinate una desviacion estandar. Los registros de ensayos 
con los cuales se calcula la desviacion estandar deben satisfacer las siguientes 
condiciones: 

a. Representar los materiales, los procedimientos de control de calidad y las 
condiciones que sean similares a los que se esperan, y los cambios en mate - 
riales y dosificaciones dentro de los registros de ensayos seran al menos 
tan amplios como aquellos que podrfan producirse en la obra a construir. 
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b. Representar un concrete cuya resistencia f* este dentro del 1 unite de 
t 70 k 9^/cm 2 de la que se especifique para la obra a construirse. 

c. Representar por lo menos 30 ensayos consecutivos o dos grupos de ensayos con 
secutivos que total icen por lo menos 30 ensayos, con excepcion de lo dis - 

puesto en la Subseccion 4. 3. 1.2. Cada ensayo debe satisfacer la Seccion 
4.1.3. 

4. 3. 1.2 Cuando una planta o instalacion productora de concreto tiene un solo re- 
gistro de 15 a 29 ensayos consecutivos, que corresponde a un periodo no menor 
de 45 dfas calendario, y se satisfacen los requisitos a. y .b. de la Subsec 
ci6n 4. 3. 1.1, se puede establecer la desviacion estandar a emplear en la Sec- 
cifin 4.3.2, multiplicando la desviacion estandar del registro de ensayos por el 
factor de modi ficacion de la Tabla 4. 3. 1.2. 

Tabla 4.3:i.2 


Factores de Modificacifin para la Desviaci6n EstSndar 
a Usarse en la Subseccifin 4. 3. 1.2 Cuando se Dispone 
de Menos de 30 Ensayos 


Nfimero de Ensayos * 

Factor de Modificacifin 

Menos de 15 

15 

20 

25 

30 o mSs 

(Jsar la Tabla 4. 3. 2. 2 

1.16 

1.08 

1.03 

1.00 


^ Interpdleee psrfl valoras lnt6iiucdlo6 de numero s de ensayos. 


4.3.2 Resistencia Promedio Reque'rida 

4. 3. 2.1 Cuando se dispone de datos suficientes para calcular la desviacifin estSn 
dar segfin la Subsecclfin 4. 3. 1.1 o la Subsecci6n 4. 3. 1.2, la resistencia prome- 
dio requerlda . f' cr , que se utilizara como base para seleccionar la dosificacion 
del concreto, serS la mayor de las calculadas por las F6rmulas (4-1) o (4-2), 

f cr " f c + !- 34 ' s (4-D 

■ fl + 2.33 s - 35 

cr c 


(4-2) 
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4. 3. 2. 2 Cuando en una instalacion o planta de produccion del concreto no se tie- 
ne un registro de ensayos de obra, para calcular la desviacion estandar que satis 
faga los requisitos de la Subseccion 4. 3. 1.1 o la Subseccion 4. 3. 1.2, la resis- 
tencia promedio requerida se determinara con la Tabla 4. 3. 2. 2 y el proce- 

dimiento para justificar la dosificacion se realizara de acuerdo a los requisitos 
de la Seed on 4.3.3. 

Tabla 4. 3. 2. 2 

Resistencia Promedio a la Compresion Cuando 
no se Dispone de Datos para Establecer una 
Desviacion Estandar 


Resistencia Especificada a 

Resistencia Promedio a la 

la Compresion fl,kgf/cm 2 

Compresion f^ r , kgf/cm 2 

Menor de 200 kgf/cm 2 

f c + 70 

de 200 a 350 kgf/cm 2 

f* +. 85 

mis de 350 kgf/cm 2 

r + 100 


4.3.3 Procedi mien to para Justificar la Dosificacion 

Para justificar que la dosificacion propuesta es la adecuada para obtener 
una resistencia promedio a la compresion igual o mayor que la resistencia prome- 
dio f^ r , (Seccion 4.3.2), se puede emplear el procedimiento de la Subseccidn 

4. 3. 3.1, si se dispone de uno o varios registros adecuados de ensayos de resis - 
tencia en obra, o el procedimiento de las mezclas de tanteo de la Subseccifin 

4. 3. 3. 2, cuando no se tiene un registro de ensayos adecuado. 

4. 3. 3.1 Cuando- se usan los registros de ensayos para demostrar que la dosifica - 
cion propuesta para el concreto producira la resistencia promedio f^ (Seccidn 
4.3.2), tales registros deben representar materiales y condiciones similares a 
los que se esperan en la obra. Los cambios de materiales, condiciones o dosifica^ 
ciones dentro de los requisitos de ensayos seran por lo menos tan amplios como 
aquellos que podrtan presentarse durante la construccion. 

Para justificar la dosificacion, puede usarse un conjunto de 10 a 29 
ensayos consecutivos del registro, correspondientes a un perfodo no menor de 45 
dfas calendario. La resistencia promedio de este conjunto de ensayos debe ser ma^ 
yor o igual que la resistencia proiuedio especificada. La dosificacifin requerida 
para el concreto puede establecerse por interpolacion entre las resistencias y 



22 


COVENIN-MINDUR 1753 


dost f icac i ones de dos o mas registros de ensayos. 

4. 3. 3. 2 Cuando no se dispone de un registro aceptable de ensayos de obra, la do- 
sificacion del concreto puede establecerse en base a mezclas de tanteo que satis- 
facen las siguientes condiciones: 

a. Las combinac iones de materiales deben ser las de la obra a construir. 

b. Las mezclas de tanteo con las dosi ficaciones y las consi stencias requeridas 
para el trabajo propuesto, deben hacerse usando por lo menos tres diferentes 
relaciones agua/cemento o contenidos de cemento los cuales produciran una ga 
ma de resistencias que abarqiie la resistencia promedio . 

c. Las mezclas de tanteo deben disenarse para producir un concreto cuyo asenta- 
miento este dentro de + 2 cm del maximo permitido y su contenido de aire 
dentro de + 0.5 por ciento del maximo contenido de aire, cuanto este se 
especifique. 

d. Para cada relacion agua/cemento o contenido de cemento se hara tres cilin 

dros para cada edad de ensayo, que deben prepararse y curarse de acuerdo con 

la Norma COVENIN 338, "M§todo para la Elaboraci6n, Curado y Ensayo de Probe 

tas CilTndricas de Concreto". Los cilindros se ensayaran a los 28 dfas o 

la edad de ensayo definida para la determinacion de f*. 

c 

e Los resul tados de los ensayos se representaran en una curva que muestre la 
resistencia a la compresion a la edad de ensayo definida en funcion de la re 
lacion agua/cemento o el contenido de cemento. 

f. La maxima relacifin agua/cemento o el mfnimo contenido de cemento para el con 
creto a usarse en la obra a construir, serS el valor que obtenido de la cur- 
va, produce la resistencia promedio requerida por la SecciSn 4.3.2, a me- 
nos que por el ArtTculo 4.5 se requiera una relacion agua/cemento mas baja 
o una mayor resistencia. 

4.4 D0SIFICACI0N POR MEDIO DE LA RELACION AGUA/CEMENTO 

4.4.1 Si no se dispone de los datos requeridos por el ArtTculo 4.3, se podra 
autorizar que la dosificacion del concreto se establezca dentro de los lTmites de 
la relacifin agua/cemento de la Tabla 4.4. 

4.4.2 La Tabla 4.4 debera usarse solo para concretos fabricados con cementos 
que cumplan con los requisitos de la Seccion 3.2.1 y no sera aplicable a concre 
tos que contengan agregados livianos o aditivos que no sean incorporadores de 
aire. 

4.4.3 La dosificaci6n del concreto por medio de las relaciones agua/cemento, pres 
critas por la Tabla 4.4, debera tambien satisfacer los requisitos del ArtTculo 

4.5 para los concretos expuestos a condiciones especiales y los criterios del en 
sayo de resistencia a la compresi6n del ArtTculo 4.7. 
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Tabla 4.4 

Relacion Agua/Cemento Maxima Permisible Cuando no 
Existen Datos de Resistencia de Ensayos de Tanteo 
o Experiencia en Obra 


Resistencia Especificada 

Relacion Agua/Cemento Absoluta por Peso 

f? , kgf/cm 2 

Concreto sin Aire 

Concreto con Aire 

(*) 

Incorporado 

Incorporado 

150 

0.73 

0.60 

200 

0.60 

0.48 

250 

0.50 

0.39 

300 

0.40 

★ ★ 

350 

** 



* Res istencia especificada del concrete a la compresion a los 28 dlas. 
Para la mayorla de los materiales, las relaciones agua/cemento dadas 
proporcionan resistencias proroedio mayores <jue las indicadas en la 
Seccldn 4.3.2. 

** La dosificacifin de concretos sin aire incorporado de resistencias mayo 
res de 300 kgf/cm 2 , y con aire incorporado, de 250 kgf/cm 2 , debe hacej: 
se por los m€todos del Articulo 4.3. 

4.5 REQUISITOS PARA EXPOS IC I ON A CONDICIONES ESPECIALES 

4.5.1 El concreto destinado a ser estanco debe ajustarse a los requisitos de la 
Tabla 4.5.1, 

4.5.2 Cuando el concreto va a estar expuesto a soluciones que contienen sulfato, 
debera ajustarse a los requisitos de la Ta&la 4.5.2. 

4. 5. 2.1 El cloruro de calcio no debe usarse como aditivo en concretos expuestos a 
soluciones con concentraciones de sulfatos, severas a muy severas, tal como se de- 
finen en la Tabla 4.5.2. 
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Tabla 4.5.1 

Requisites para Condiciones de Exposicion Especial 


Condiciones de Exposicion 

Concreto de Agregado 
de Peso Normal 

Concreto de 
Agregado Livia- 
no 

Maxima Relacion 
Agua/Cemento 
por Peso 

Minima Resisten 
cla a la Compre 
sion, f' 

kgf/cm 2 

Concreto destinado a ser 

estanco: 

a. Concreto expuesto a 

agua dulce. 

0.50 

250 

b. Concreto expuesto a 
aguas salobres o de 

mar. 

0.45 

300 

Para proteccidn contra 
la corrosidn del con- 
creto armado en contac 
to o roc i ado por aguas 
salobres o aguas de 

mar. 

0.40 

350 * 


* Si el recubrimiento mlnimo requerido por el Artlculo 7.7 se incre 
menta en 1.2 cm, la relacidn agua/cemento puede aumencarse a 0.45 
para el concrete* de agregado de peso normal o reducir f' a 

300 kgf/cm* para los concretos de agregado liviano. 
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Tabla 4.5.2 

Requisites para Concreto Expuestos a Soluciones 
que Continen Sulfatos 


Exposicifin a 

Sul fa to 

Concentracion de 

Sulfato como SO^ 

Tipo de 

Cemento 

Concreto de 
Agregado de 
Peso Normal 

Concreto de 
Agregado 

L i v i ano 

En Suelos, 
Porcentaje 
en Peso 

En Sol uc ion. 
Partes por 
Mi 11 on 

Maxima Rela 
cion 

Agua/Cemen- 
to por Peso 
(!) 

Minima Re - 
sistencia a 
la Compre - 
sion 

r kg/ cm 2 3 
(1) 

Despreciable 

0.00-0.10 

0-150 


- 

- 

Moderada (2) 

0.10-0.20 

150-1500 

II, IP • 
(MS) 

IS(MS) 

0.50 

260 

Severa 

0.20-2.00 

1500-10000 

V 

0.45 

300 

Muy Severa 

Mis de 

2.0 

Mis de 

10000 

V con 

Puzol£ 
na (3) 

0.45 

300 


Notas: 

(1) Para estanqueldad o protecci6n contra la corrosidn puede requerirse una re 
laci6n agua/cemento menor o una resistencia mayor (Tabla 4.5*1). 

(2) Agua de mar. 

(3) Cuando ee haya comprobado, por resultados de ensayos o por comportamiento 
satisfactorio en servicio, que la puzolana mejora la resistencia a sulfa- 
tos en este tipo de cemento. 
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4.5.3 Para proteccion contra la corrosion, las concentraciones maximas del ion 
cloruro soluble (C£~) contenido en el concreto a una edad de 28 dfas, prove - 
nientes del agua, lbs agregados, los cementos y los aditivos, no excederan los 
lfmites, en porcentaje por peso de cemento, que se indica a continuacion: 

Tabla 4.5.3 


Maximo Contenido del Ion Cloruro, para Proteccion 
Contra la Corrosion 


Tipo de Elemento 

Maximo Contenido del Ion Cloruro (C t’) en 
el Concreto Expresado como Porcentaje del 

Peso del Cemento' 

Concreto armado habl- 

tualmente expuesto a 

Ion cloruro. 

0.15 

Concreto armado que 

usualmente estara se- 

co o protegido contra 

la humedad. 

1.00 

Otras construcciones 

de concreto armado. 

0.30 


4.5.4 Cuando el concreto armado este en contacto o rociado por aguas salobres o 
aguas de mar, se deberan satisfacer los requisitos de la Tabla 4.5.1 para la 
relac16n agua/cemento o la resistencia del concreto, segun se trate de agregado 
de peso normal o liviano, y los del Articulo 7.7 referentes a recubrimiento mf- 
nimo. 

4.6 REDUCCION DE LA RESISTENCIA PROMEDIO 

A medida que se van obteniendo datos durante la construccifin, se puede redu- 
cir la dlferencia (f* - f^), si se cumplen los requisitos para exposicifin a 
condiclones especlales del Artfculo 4.5, y se verifican las. condiciones siguier^ 
tes : 
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a. Se dispone de 30 o mas resultados de. ensayos, que el promedio de los resul 
tados de ensayos excede el requerido por la Seccion 4. 3. 2.1, y la desvia- 
cion estandar calculada esta de aeuerdo con la Subseccion 4. 3. 1.1. 

b. 0 se dispone de 15 a 29 resultados de ensayos, que el promedio de los 
resultados de ensayos excede el requerido por la Subseccion 4. 3. 2.1, y la 
desviacion estandar calculada esta de aeuerdo con la Subseccion 4. 3. 1.2. 

4.7 EVALUACION Y ACEPTACION DEL CONCRETE) 

4.7.1 Frecuencia de los Ensayos 

Cada ensayo de resistencia satisfara la Secci6n 4.1.3 y su frecuencia se 
ra la siguiente: 

4. 7. 1.1 .Las muestras para los ensayos de resistencia de cada clase de concreto 
vaciado debera tomarse no menos de una vez por dfa, ni menos de una vez por cada - 
100 m* de concreto vaciado, ni menos de una vez por cada 400 m 2 de la superfi- 
cie de placas o muros. 

4. 7. 1.2 Cuando la cantidad total del concreto en una obra dada es tal, que la 
frecuencia especificada de las pruebas requeridas por la Subseccifin 4. 7. 1.1 pro 
porcione menos de cinco muestras para una clase de concreto dada, deberan hacerse 
ensayos de por lo menos cinco terceos seleccionados al azar, o de cada terceo si 
son menos de cinco. 

4. 7. 1.3 Cuando la cantidad total de una clase de concreto es menor de 20 m 3 las 
pruebas de resistencias pueden suprimirse a juicio del Profesional Responsable, 
si considera que existeuna evidencia adecuada de que la resistencia es satisfac- 
tory, salvo que se trate de columnas u otros elementos que cumplen una funcion 
fundamental en la estabilidad de la estructura. 

4.7.2 Ensayos de Probetas Curadas en el Laboratorio 

4. 7. 2.1 Las muestras para los ensayos de resistencia deberan tomarse de aeuerdo 
con el "Mltodo de Muestreo de Concreto Fresco”, COVENIN 344. 

4. 7. 2. 2 Los cilindros para los ensayos de resistencia deberan moldearse y curar- 
se en el laboratorio y ensayarse de aeuerdo con el "Metodo para la Elaboracion, 
Curado y Ensayo de Probetas Cilindricas de Concreto”, COVENIN 338. 

4. 7. 2. 3 La resistencia del concreto sera considerada satisfactory si se cumplen 
los dos requisitos siguientes: 

a. El promedio de todos los conjuntos de tres resultados consecutivos iguala o 
excede el f£ especificado. 

b. Ningun resultado individual (promedio de dos cilindros) esta por debajo 
del r especificado en mas de 35 kgf/cm 2 . 
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4. 7. 2. 4 Si no se satisface alguno de los requisites de la Subseccion 4. 7. 2. 3, 
se deben adoptar medidas de inmediato para aumentar el promedio de los resultados 
de los ensayos posteriores. Ademas, si no se satisfacen los requisites de la Sub 
seccion 4. 7.2.3. b se deberan considerar las disposiciones de la Seccion 4.7.4. 

4.7.3 Ensayos de Probetas Curadas en Obra 

4. 7. 3.1 El Profesional Responsable podra solicitar pruebas de resistencia de las 
probetas curadas bajo las condiciones de la obra. Para reproducir las condicio - 
nes de curado en obra, las probetas deberan permanecer constantemente a la som- 
bra, controlfindose y registrandose periodicamente el ambiente y su temperatura, 
los cuales son datos indispensables para la interpretation de los resultados. 

4. 7. 3. 2 Las probetas curadas en obra deberan tratarse segun las condiciones esta^ 
blecidas en el Artfculo 7.1 del "Mdtodo para la Elaboration, Curado y Ensayo 
de Probetas Cllfndricas de Concreto" , COVENIN 338. 

4. 7. 3. 3 Las probetas curadas pn obra deberSn ser hechas al mismo tiempo y de 
las nismas muestras que las probetas curadas en el laboratorio. 

4. 7. 3. 4 Cuando la resistencia de los clllndros curados en obra, a la edad especj_ 
flcada para medir , sea menor del 85 por ciento de la correspondiente a 
los clllndros gerael os curados en el laboratorio, deberan mejorarse los procedi - 
mlentos de proteccion y curado del concreto. El 1 finite del 85 por ciento puede 
omitlrse cuando la resistencia de los cilindros curados en obra excede en 
mas de 35 kgf/cm 2 . 

4.7.4 Investlgaclfin de los Resultados de Ensayos de Baja Resistencia 

4. 7. 4.1 SI algdn ensayo de resistencia (Seccidn 4.1.3) de cilindros curados en 
el laboratorio produce valores por debajo de en mas de 35 kgf/cm 2 (Subsec- 
cl6n 4.7.2.3.b), o si las pruebas de los cilindros curados en la obra indican de^ 
flclencias en la proteccidn y curado . (SubsecciSn 4.7.3;4), deben tomarse medi- 
das para asegurar que la capacldad resistente de la estructura no quede comprome- 
tlda. 

4. 7. 4. 2 Si hay dudas sobre la resistencia del concreto y los calculos indican 
que estS comprometida la capacidad resistente de la estructura, se puede requerir 
el ensayo de nucleos extrafdos de la zona en duda, de acuerdo con el "Metodo pa- 
ra la Extraccidn y Ensayo de Probetas Cilfndricas y Viguetas de Concreto Endurecj^ 
do", COVENIN 345. Deberan tomarse tres nucleos por cada resultado de ensayo de 
de resistencia de clllndros que este por debajo de f^. en mas de 35 kgf/cm 2 . 

4. 7. 4. 3 Si el concreto de la estructura va a estar seco durartte las condiciones 
de servlclos, los ndcleos deberan secarse al aire a una temperatura entre 15° y 
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y 30°C con humedad relativa menor de 60 por ciento, durante siete dias antes 
de la prueba, y deberan ensayarse secos. Si el concreto de la estructura va a 
estar superficialmente humedo durante las condiciones de servicio, los nucleos se 
sumergiran en agua por lo menos durante 48 horas, y deberan ensayarse humedos. 

4. 7.4.4 El concreto de la zona representada por los nucleos se considerara es- 
tructuralmente adecuado, si el promedio de los tres nucleos es por lo menos igual 
al 85 por ciento de y ningun nucleo tiene una resistencia menor del 75 
por ciento de f^. Para comprobar la precision del ensayo se pueden volver a en- 
sayar los lugares que representen las resistencias dudosas de los nucleos. 

4. 7. 4. 5 Si los criterios de la Subseccion 4. 7. 4. 4 no se satisfacen mediante 
los ensayos de nucleos y si las condiciones estructurales permanecen en duda, el 
Profesional Responsable puede ordenar que se hagan pruebas de carga, para la par- 
te dudosa de la estructura, como se expone en el Capitulo 17, o tomar otra deci^ 
si6n adecuada a las circunstancias. 
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CAPITULO 5 MEZCLADO Y VACIADO DEL CONCRETO 

5.1 PREPARACION DEL EQUIPO Y DEL LUGAR DE VACIADO 

5.1.1 Antes de mezclar y vaciar el concreto se tomara'n las siguientes precaucio- 
nes: 

a. Todo el equipo de mezclado y transpose del concreto debera estar limpio. 

b. Se retiraran los escombros y residuos de los espacios que seran ocupados por 
el concreto. 

c. Los encofrados estaran adecuadaraente protegidos. 

d. Los paramentos de la mampostena que van a estar en contacto con el concreto 
estaran bien humedecidos. 

e. El refuerzo debera estar completamente libre de costras perjudiciales. 

f. Se el innnara todo excedente de agua del lugar del vaciado, a menos que se va 

ya a emplear una trompa de vaciado, u otro metodo autorizado por el Profesio 

nal Responsable. ~ 

g. La superficie del concreto endurecido en una junta de construcci6n debe es- 
tar libre de segregaciones o de material defectuoso antes de continuar el 

vaciado. 

5.2 HEZCLAOO DEL CONCRETO 

5.2.1 Todo el concreto debera' mezclarse hasta que se logre una distribucion uni- 
forme de los material es y descargarse completamente antes de que vuelva a cargar- 
se la mezcladora. 

5.2.2 El concreto premezclado debera mezclarse y entregarse de acuerdo con los 

requisitos establecidos en las "Especificaciones para Concreto Premezclado", CO 
VENIN 633. 

5.2.3 El concreto mezclado en obra debera prepararse de acuerdo a lo siguiente: 

a. El mezclado se hara en una mezcladora de tipo aprobado. 

b. La mezcladora debera' hacerse girar a la velocidad recomendada por el fabri - 
cante. 

c. El mezclado se continuara' por lo menos durante 1 1/2 minuto despues de que 
todos los material es esten dentro del tambor, a menos que se demuestre que 
un tiempo menor es sati sfactor io , segur, los criterios de las "Especi ficacio 
nes para Concreto Premezclado", COVENIN 633, para plantas premezcladoras.’ 

d. El transpose de los materials, los terceos y el mezclado, seran realizados 
de acuerdo a las disposiciones que sean aplicables de las "Especificaciones 
para Concreto Premezclado", COVENIN 633. 

e. Se debe llevar un registro detallado p a ra identificar: 
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1. Numero de terceos producidos 

2. Dosificacidn usada para 1 os materiales 

3. Ubicacion aproximada de la colocacion final en la estructura 

4. Tiempo y fecha del mezclado y del vaciado. 

5.3 TRANSPORTE 

5.3.1 El concreto debera transportarse de la mezcladora al sitio del vaciado em- 
pleando metodos que eviten la segregation o perdida de materiales. 

5.3.2 El equipo de transporte debera ser capaz de suministrar el concreto en el 
sitio de colocacion sin segregacion ni interrupciones que ocasionen la perdida de 
plasticidad entre vaciados sucesivos. 

5.4 VACIADO 

5.4.1 El concreto debera depositarse lo mas cerca posible de su ubicacion final 
para evitar segregacion debido a la manipulation repetida o al flujo de la masa. 

5.4.2 El vaciado debera efectuarse a tal velocidad de manera que el concreto co£ 
serve su estado plastico y fluya facilmente entre las barras. 

5.4.3 No se vaciaran concretos que hayan endurecido parcialmente, o contaminado 
con materiales extraiios. 

5.4.4 No se remezclara el concreto parcialmente endurecido agregandole agua, a 
menos que lo autorice el Profesional Responsable, en aquellos casos en que la po- 
sible pSrdida de resistencia no afecte la seguridad estructural . 

5.4.5 Una vez inicido el vaciado se efectuara en una operacifin contTnua hasta 
que se termine el sector definido por sus limites o juntas prefijadas, excepto lo 
permitido o prohibido en el Articulo 6.4. 

5.4.6 La superficie superior del concreto vaciado en capas superpuestas general- 
mente estara a nivel. 

5.4.7 Las juntas de construction o vaciado, se ejecutaran de acuerdo con el A£ 
ticulo 6.4. 

5.4.8 Durante el vaciado, el concreto se compactara cuidadosamente por los me- 
dios adecuados y se trabajara con esmero alrededor del refuerzo, de las instala - 
ciones embutidas y en las esquinas de los encofrados. 

5.5 CURADO 

5.5.1 El concreto debera mantenerse a una temperatura de mas de 10°C y en una 
condicifin humeda, por lo menos durante los primeros- siete dfas despues de vacia- 
do, a menos que se real ice el vaciado de acuerdo con la Seccion 5.5.3 o el con- 
creto sea de alta resistencia a edad temprana. 
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5.5.2 El concreto de alta resistencia a edad temprana, debera mantenerse a una 
temperatura de ma's de 10°C y en una condicion humeda por lo menos los primeros 
tres dfas, excepto cuando se real ice el curado de acuerdo con la Seccion 5.5.3. 

5.5.3 Curado Acelerado 

5.5.3. 1 Para acelerar el aumento de la resistencia y reducir el tiempo de curado 
se podra emplear el curado con vapor a alt a presion, vapor a la presion 'atmosfen 
ca, cal or y humedad u otro proceso aceptado. 

5. 5.3. 2 El curado acelerado debe proporcionar una resistencia a la compresion 
del concreto en la etapa de carga considerada por lo menos igual a la resistencia 
de diseno requerida en la misma. 

5.5. 3. 3 El proceso de curado debe producir un concreto con una durabilidad por 
lo menos equivalente al concreto curado por el metodo indicado en la Seccion 

5.5.1 o 5.5.2. 

5.5.4 Se podra requerir ensayos complementarios de resistencia, de acuerdo con 

la Seccifin 4.7.3, para asegurar que el curado es satisfactorio. 

5.6 REQUISITOS PARA VACIADO EN TIEMPO CALUROSO 

5.6.1 En tiempo caluroso, debera darse atencion adecuada a los ingredientes, a 
los mltodos de produce io'n, al manejo, la proteccion y el curado para evitar tempe 
raturas excesivas en el concreto o la evaporacion de agua, que pueden afectar la 

resistencia requerida, o el comportamiento en servicio, del elemento o estructu - 
ra. 



COVENIN-MINDUR 1753 


33 


CAPITULO 6 ENCOFRADOS TUBERIAS EMBUTIDAS Y JUNTAS DE CONSTRUCCION 

6.1 DISEnO DE LOS ENCOFRADOS 

6.1.1 Los encofrados deben ser disenados en forma tal , que den por resultado una 
estructura que cumpla con las formas, dimensiones y texturas exigidas en los pia- 
nos y especificaciones . 

6.1.2 Los encofrados seran- lo suficlentemente estancos para prevenir la' filtra- 
cion del mortero. 

6.1.3 Los encofrados deberan estar adecuadamente arriostrados para mantener su 
forma y posicifin. 

6.1.4 Los encofradcs y sus apoyos deberan disenarse para que no se perjudique la 
estructura previamente vaciada. 

6.1.5 Los encofrados se diseriaran considerando los siguientes factores: 

a. La velocidad y el mStodo de vaciado. 

b. Todas las cargas de construction: las verticales, las horizontales y . de 
impacto. 

c. Los requisitos especlales que son necesarios para la construccifin de cSsca- 
ras, pi acts plegadas, cupulas, concreto arquitectfinico u otros tipos semejan 
tes de elementos. 

6.2 DESENCOFRADO Y DE SAPUNTAL AM I ENTO 

6.2.1 No deberln aplicarse cargas de construccifin nf retirarse puntales de nin- 
gun sector de la estructura en construccion, excepto cuando ese sector junto con 
el sistema restante de encofrado y puntales, tengan suficiente resistencia como 
para soportar con segurldad su peso propio y las cargas de construccifin. 

6.2.2 Se puede comprobar que la resistencia de la estructura es suficiente por 
medio de un analisis estructural que tome en cuenta las cargas propuestas, la re- 
sistencia del sistema de encofrados y puntales y los valores de la resistencia 
del concreto. Estos ultimos pueden basarse en ensayos de cilindros curados en 
obra, o en otros procedimientos para evaluar la resistencia del concreto cuando 
asf lo apruebe el Profesional Responsable. El analisis estructural y los result^ 
dos de los ensayos de resistencia deben ser suministrados al Profesional Response 
ble cuando Iste lo requiera. 

6.2.3 No deberan aplicarse sobre ninguna parte de la estructura, que no este 
apuntalada, cargas que sobrepasen el valor combinado de la carga permanente mas 
la carga variable especificada, a menos que un analisis compruebe que existe la 
resistencia adecuada para soportar las cargas adicionales. 
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6.2.4 El desencofrado se realizara sin afectar la seguridad ni el comportamiento 
en servicio de la estructura. Todo concreto que queda descubierto al retirar los 
moldes debera tener la suficiente resistencia para no dafiarse durante esta opera- 
cl6n. 

6.3 TUBERrAS Y CONDUCTOS EMBUTIDOS EN GONCRETO 

6.3.1 Dentro de las limitaciones de este Artfculo y previa aprobacion del Profe- 
sional Responsable, se podran embutir: las camisas, tubos o conductos de cual- 
quier material que no sea perjudicial al concreto pero en ningun caso se conside- 
rarin sustitutos del concreto desplazado. 

6.3.2 Los tubos, las camisas o conductos de aluminio, no deberan embutirse en 
concreto estructural, a menos que se recubran o pinten adecuadamente para evitar 
la reacclfin concreto-aluminio o la accion electrol ftica , entre el aluminio y el 
acero. 

6.3.3 Las camisas, conductos u otras tuberfas que pasan a travls de losas, pla- 
ces, muros o vlgas, tendrSn un tamafio y estaran ubicadas de tal manera que no 
afecten slgnificativamente la resistencia de la construccion. 

6.3.4 Los conductos elSctrlcos y otras tuberfas embutidas en las columnas, no de 
berSn ocupar junto con sus accesorios, mas del 4 % del area de la seccidn consi 
derada en el c£1cu1o o de la requerida para la proteccion contra el fuego. 

6.3.5 Excepto cuando los pianos de los conductos y tuberfas sean aprobados por 
un Ingenlero Estructural, los tubos o conductos embutidos que no sean los que 
meramente atraviesen los mietnbros, deberan satisfacer las siguientes condiciones: 

a. Sus dimensiones exteriores no. seran mayores de un tercio del espesor de la 
losa, muro o viga, segun donde esten embutidos. 

b. Su separacidn de centro a centro s erS por lo menos de tres diSmetros o an- 
chos. 

c. Estaran local Izados de tal forma que no afectarSn significativamente la re - 
slstencla de la construccidfi. 

6.3.6 Se puede conslderar que las camisas, conductos o tuberfas, sustltuyen es- 
tructuralmente en compresi6n al concreto desplazado, si satisfacen las siguientes 
condiciones: 

a. No estln expuestos a la corrosion u otra causa de deterioro. 

b. Son de hlerro o acero sin revestimiento que no fuese galvanizado y su espe - 
sor no es menor que el de la tuberfa esttfndar de acero. 

c. Tienen un dilmetro nominal Interior no mayor de 5 cm y estSn separados a 
no menos de tres dllmetros de centro a centro. 
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6.3.7 Los tubos que van a contener lfquidos, gases o vapor, se pueden embutir en 
el concreto estructural bajo las siguientes condiciones adicionales: 

a. Las tuberfas y sus conexiones seran disefiadas para resist! r la accion qufmi- 
ca de los materiales, la presion y la temperatura a que van a estar someti - 
das. 

b. La temperatura del lfquido, gas o vapor no debera exceder de 65°C. 

c. La presidn maxima a la que estaran sujetas las tuberfas o conexiones serS de 
14 kgf/cm 2 sobre la presion atmosferica. 

d. Inmediatamente antes del vaciado todas las tuberfas y conexiones deberan pro 
barse comouna unidad, para detectar fugas, a excepcion de lo dispuesto en 
el pSrrafo e. La presion de prueba sera un 50 % mayor que la presion a 
la cual van a estar sometidas, sin ser menor de 10 kgf/cm 2 sobre la pre- 
si6n atmosferica. La presion de prueba debera mantenerse durante cuatro ho- 
ras sin permitir disminuciones, excepto las que puedan ser provocadas por la 
temperatura del aire. 

e. Las tuberfas de drenaje y otras disenadas para presiones no mayores que 0.1 
kgf/cm 2 sobre la presifin atmosferica, no necesitarSn probarse como se espe- 
cifica en el pSrrafo d. 

f. Las tuberfas que van a conducir lfquidos, gases o vapor, que sean explosi- 
vos, o per judici ales a la salud, deberln probarse nuevamente de acuerdo a lo 
especificado en el pSrr'afo d, despues de que el concreto haya endurecido. 

g. No se colocarl dentro de las tuberfas hasta que el concreto haya alcanzado 
su resistencia de diseno, ningun lfquido, gas o vapor, excepto el agua cuya 
temperatura no exceda de 35°C y su presion no supere los 3.5 kgf/cm 2 . 

h. En las losas macizas, las tuberfas se colocaran entre las capas del refuerzo 
superior e inferior, a menos que estas sirvan para irradiar calor. 

i. El espesor del concreto que cubra las tuberfas y sus accesorios no sera me- 
nor de 4 cm para las superficies de concreto que esten expuestas ala in- 
temperie o en contacto con el terreno, ni menor de 2 cm para superficies 
de concreto que no esten en contacto con el terreno o expuestas a la intempe 
rie. 

j. £1 £rea del refuerzo en direccion perpendicular a la tuberfa sera de por lo 
menos un 0.2 % de la seccifin del concreto. 

k. La tuberfa y accesorios se acoplaran mediante soldadura de acero, bronce o 
zinc u otro metodos igualmente satisfactory. Las tuberfas seran preparadas 
e instaladas de tal forma que el refuerzo no requiera cortes, dobleces o 
desplazamientos fuera de su ubicaciSn adecuada. 


6.4 JUNTAS DE CONSTRUCTION 
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6.4.1 La superficie del concreto de las juntas de construction debera limpiarse 
esroeradamente, eliminando los materiales sueltos. 

6.4.2 Inmediatamente antes de continuar el vaciado, todas las juntas de constru£ 
ci6n deberan humedecerse y eliminarse el agua depositada. 

6.4.3 Las juntas de construction deben hacerse y local izarse de tal forma que 
no afecten significativamente la resistencia de la estructura, adoptando las pre- 
cauciones necesarias para transmitir la fuerza cortante y otras solicitaciones. 
Vfiase la Seccion 11.6.9. 

6.4.4 Las juntas de construction en los entrepisos se local izaran en el tercio 
central de las luces de las losas y vigas. En las vigas principales las juntas 
se separaran de las vigas secundarias una distancia no menor de dos veces el an- 
cho de estas ultimas. 

6.4.5 Cuando las losas y vigas se vacfen conjuntamente con las columnas y muros 
de soporte, es recomendable que transcurra cierto tietnpo entre el vaciado de los 
elementos de apoyo y los horizOntales, para que el concreto de los primeros pier- 
da su plasticidad. 

6.4.6 Las vigas, cartel as, Sbacos y capi teles, se vaciar£n monol Tticamente como 
parte del sistema del entrepiso, a menos que se indique otra cosa en los pianos 
estructural es o especificaciones. 
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CAP1TUL0 7 DETALLES DEL REFUERZO 

7.0 NOTACION 

d = Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el baricentro de la arm^ 
dura traccionada, cm. 

d. = Diametro nominal de la barra o alambre, cm. 
b 

f = Resistencia cedente especificada en armadura, kgf/cm 2 . 

= Longitud de desarrollo, cm. Vease el Capftulo 12. 

7.1 GANCHOS 

El termino "gancho estandar" se emplea aquf para destgnar ya sea: 

a. Una vuelta semicircular (180°) mas una extension de 4d^ pero no menor de 
7 cm en el extremo libre, o 

b. Una vuelta de 90° mas una extension de 12d^ en el extremo libre, o 

c. Para anclajes de estribos y ligaduras. 

1. Barras N° 5 y menores, una vuelta de 90° mas una extensifin de 6d^ 
en el extremo libre, o 

. 2. Barras N* 6, N° 7 y N° 8, una vuelta de 90° mas una extensidn de 

12d^ en el extremo libre, o 

3. Barras N° 8- y menores, un doblez de 135° mis una extensidn de 6d b 
en el extremo libre. 

d. Para anclajes de estribos y ligaduras en las zcnas confinadas. Vease el Ca- 
pftulo 18. 

7.2 DIAMETROS M1NIM0S 0E DOBLEZ 

7.2.1 Para las barras. que no sean estribos ni ligaduras • N° 3 a N° 5, el dia- 
metro de doblez interno no sera .menor que los valores dados en la Tabla 7.2. 

Tabla 7.2 

Diametros Mfnimos de Doblez de Barras 


Designacion de la Barra 

Diametros Mfnimos 

H° 

de Doblez 

3, 4, 5, 6, 7 y 8 

6d b 

11 

8d b 

14 y 15 

10 d b 
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7.2.2 El diSmetro interno del doblez para los estribos y llgaduras N° 3, N° 4 
y N° 5 no sera roenor que 4d b . Para barras mayores que el N° 5 el diametro 
de doblez sera segun la Tabla 7.2. 

7.2.3 El diametro interno de doblez de la malla de alambre soldada (de alambre 

liso o estriado) para estribos o ligaduras no sera menor que 4d fa para el alam 
bre estriado mayor que 7 mm de diametro y 2d b para todos los demas alam- 

bres. Los dobleces con un diametro interno menor que 8d b no se ubicaran a me- 
nos de 4d b de la intersecciSn soldada mas prfixima. 

7.3 DOBLADO 

7.3.1 Todas las barras se doblaran en frio, a menos que el Ingeniero permita lo 
contrario. 

7.3.2 Ninguna barra embutida parcialmente en concreto podrS doblarse. excepto 
si se indica en los pianos o lo permita el Ingeniero. 

7.4 CONDICIONES DE LA SUPERFICIE DEL REFUERZO 

7.4.1 En el momento de vaciar el concreto, el refuerzo metSlico debe estar li- 
bre de lodo, aceite u otros recubrimientos no metSHcos que puedan afectar adver 
samente la capacldad de adherencla* 

7.4.2^ El refuerzo con escamas de fSbrica, con 6xido o una combinacion de ambos, 
debera' considerarse satisfactorio si las dimensiones mfnimas, incluyendo la altu 
ra de los resaltos y el peso de una muestra de prueba llmpiada a mano con cepi- 
llo de alambre, no son menores de lo que requieren las especiflcacfones a que se 
hace referenda en las Secciones 3.5.1, 3.5.3 y 3.5.4. 

7.5 COLOCACION DE LAS ARMADURAS 

7.5.1 Las barras se colocarln con precision, se apoyarSn sobre soportes adecua- 
dos y se fijarSn de tal manera de limitar los posibles desplazamientos dentro de 
las tolerancias permisibles de la Seccidn 7.5.2. 

7.5.2 A menos que se especifique otra cosa, las armaduras deberan ubicarse den- 
tro de las tolerancias indicadas en las Subsecciones siguientes: 

7.5.2. 1 Las tolerancias tanto para la altura util d, como para el espesor mf- 
nimo del recubrlmlento, se indican en la Tabla 7.5. 

Sin embargo, la tolerancia en el recubrimiento para las caras inferio- 
rs de los elementos serl de menos 5 mm y en ningun caso el recubrimiento po- 
dr$ quedar reducido en m5s de 1/3 del valor mfnimo estipulado en los pianos o 
en las especificaciones de la estructura. 
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Tabla 7.5 
To! erancias 


Altura Util 

Tolerancias 

d 

En altura util 

En recubrimiento 
nunimo 

d < 

20 cm 

+ 10 mm 

- 10 mm 

d > 

20 cm 

+ 15 mm 

- 15 mm 


7.5.2. 2 La tolerancia longitudinal de las barras en sus extremos y dobleces sera 
de + 5 cm, salvo los extremos discontinues de los miembros, donde la tolerancia 
serfi de + 1.5 cm. 

7.5.3 Cuando se empleen mall as de alambre con diSmetros iguales o menores de 
6 mm en losas de luz menor de 3 m, dicha armadura podrS curvarse desde un pun- 
to situado sobre el apoyo y cerca del borde superior de la losa, hasta otro loca- 
lizado en el centro de la luz y cerca de la cara inferior de la raisma, siempre 
q Ue tal refuerzo sea continuo sobre el apoyo o estl debidaroenteanclado en el mis_ 

mo. 

7.5.4 Los puntos de cruce de las barras de-la armadura no deben soldarse a menos 
que lo autorice el Profesional Responsable. 

7.6 SEPARACION DEL REFUERZO 

7.6.1 La separacifin libre entre barras paralelas de una capa no serfi menor que 

d, ni menor que 2.5 cm. Vfiase tambien la Seccion 3.3.3. 
b 

7.6.2 Cuando las barras paralelas del refuerzo se colocan en dos o mfis capas, 
las barras de las capas superiores serfin colocadas en la misma vertical de las 
de las capas inferiores, con una separacion libre entre las capas no menor que 
2.5 cm. 

7.6.3 En elementos comprimldos, ligados o zunchados, la separacion libre entre 
barras longitudlnales no sera menor que 4 cm ni una vez y media el difimetro no- 
minal de la barra. Vfiase tambifin la Seccion 3.3.3. 

7.6.4 Los valores limites para la separacifin libre entre barras se apllcaran tarn 
bifin para la separacifin libre entre empalmes solapados y entre fistos y barras ad- 
yacentes . 




40 


COVEN IN-MINDUR 1753 


7.6.5 En muros, losas y placas (con excepcion de losas y placas nervadas), la 
separacion para el refuerzo principal no sera mayor que dos veces el espesor del 
muro, losa o placa ni mas de 35 cm. 

7.6.6 Grupos de Barras 

7.6.6. 1 Se admite la posibilidad de disponer barras en contacto en vigas y colum 

nas. ~ 

7. 6. 6. 2 En las columnas las barras en grupo, con un maximo de tres, estaran fir- 
memente amarradas a la esquina de la ligadura que las circunda. 

7. 6. 6. 3 En las vigas se colocaran en parejas y las dos barras del grupo deberan 
estar situadas en un mismo piano vertical, la una sobre la otra. Entre ejes de 
parejas debera mantenerse una distancia horizontal no menor de 2.5 diametros, 
ni inferior a un diametro mas 25 mm. En vertical entre pareja y pareja, o entre 
pareja y barra, debera quedar una separacion libre no inferior a un diametro. En 

ningun caso se permitira el contactp de dos barras situadas en un mismo piano ho- 
rizontal . 

En las vigas no se usaran grupos con barras mayores del N° 11. 

7. 6. 6. 4 En los tramos interiores de los miembros en flexion las barras individua 
les dentro del grupo se cortaran en diferentes puntos, escalonandose a una distan 
cia de 40d^ cocrto mini mo. 

7. 6. 6. 5 Cuando las limitaciones de separacion entre barras o del recubrimiento 
mfnimo se basen en el diametro d b de la barra, un grupo de barras serS conside- 
rado como una sola barra con un area equivalente al Srea total del grupo. 

7.7 RECUBRIMIENTO MrNIMO DEL REFUERZO 

El recubrimiento mfnimo de las barras de refuerzo se indica a continuacion: 

7.7.1 Concreto Vaciado en Sitio 

El recubrimiento no podra ser menor que el diametro de la barra protegida, 
ni inferior a la dimension maxima del agregado grueso aumentada en 5 mm, ni a 
los valores especificados en la Tabla 7.7.1. 

7.7.2 Concreto Prefabricado Producido Bajo las Condiciones de Control en Planta. 
Los recubrimientos mfnimos seran los de la Seccion 7.7.1 disminuidos en 

5 mm. 

7.7.3 Grupos de Barras 

Para grupos de barras el recubrimiento mfnimo sera igual al diametro del 
Srea equivalente al grupo pero no es necesario que sea mayor que 5 cm, salvo pa- 
ra el caso de concreto vaciado contra el terreno y permanentemente en contacto 
con el mismo, cuyo recubrimiento mfnimo sera de 7 cm. 
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Tabla 7.7.1 


Caracterfsticas del 

Ambiente 

Recubrimiento mfnimo en cm 

Losas y 
placas 

Muros 

Cascaras y 
placas ple- 
gadas 

Vi gas y 

columnas 

Piezas al abrigo de la 
intemperie 

1.5 

2 

1.5 

2.5 

Piezas expuestas ala 
intemperie en ambientes 
no agresivos 

2 

2.5 

1.5 

3 

Piezas expuestas a la 
Intemperie en ambientes 
medlanamente agresivos 

3 

3.5 

2 

4 

Piezas on contacto con 

el terreno 

4 

4 


4 

Piezas vaciadas contra 

. 

el terreno y permanen- 

temente en contacto 

con el mismo 

7 

j 

7 


7 


7.7.4 Ambientes Corrosivos 

En ambientes corrosivos o condiciones de exposicion muy severas el recubri_ 
mien to de concreto debera aumentarse adecuadamente y tomar en consideracion su 
compacidad o disponer de otras protecciones. 

7.7.5 Cuando el concreto est€ expuesto a acciones de cloruros de origen externo, 
tales como contacto o rociado de aguas salobres o aguas de mar, el concreto debe- 
ra dosificarse para satisfacer los requisitos de exposicion a condiciones especi^ 
les del Artfculo 4.5 de estas Normas. Como medida adicional contra la corro- 
si6n se recomienda un recubrimiento mfnimo de 5 cm en muros, losas o placas y, 
6. cm para otros miembros. Para concreto prefabricado bajo condiciones de con- 
trol en planta se recomienda un recubrimiento mfnimo de 4 y 5 cm respectiva - 
mente. 
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7.7.6 Proteccion Contra el fuego 

Cuando las condiciones particulares de una obra requieren recubrimientos 

de proteccion contra el fuego mayores que los especificados en la Tabla 7.7.1 
. privaran los requisitos mas exigentes. 

7.8 DETALLES ESPECIALES PARA COLUMNAS 

7.8.1 Barras No Alineadas 

Los detalles de las barras longitudinales no alineados deberan ajustarse a 
las siguientes disposiciones: 

7. 8. 1.1 La pendiente de la parte inclinada de la barra con respecto al eje de la 
columna no debera ser mayor de 1:6. 

7. 8. 1.2 Las partes de la barra que est-en arriba o abajo del segmento inclinado 
serin paralelos al eje de la columna. 

7. 8. 1.3 En los extremos de la parte inclinada se proveera de un soporte horizon- 
tal constitufdo ya sea por un refuerzo transversal o por partes de la estructura 
del entrepiso. El soporte horizontal previsto sera disenado para resisti r 1.5 
veces la componente horizontal de la fuerza transmitida por la parte inclinada de 
la barra. Si se usan ligaduras o hllices para resistir esta componente se coloca 
rin a no mis de 15 cm del punto de doblez. 

7..8.1.4 Las barras no alineadas deberin doblarse antes de ser colocadas en los 
encofrados. (Vi ase el Artfculo 7.3). 

7. 8. 1.5 Cuando los paramentos de las columnas de pisos consecutivos esten despla 
zadas 10 cm o mas y no pueden equilibrarse los empujes de las barras no alinea- 
das en la estructura del entrepiso, las uniones de las barras verticales adyacen- 
tes a los paramentos considerados deberin hacerse por medio de espigas con el so- 
lape requerido, de acuerdo al Artfculo 12.16. 

7.8.2 Ndcleos Metillcos 

En miembros mixtos sometidos a compresion la transmisldn de la carga en 
los nGcleos metillcos se realizari conforme a las siguientes disposiciones: 

7.8. 2.1 Los perflles metilicos de las columnas raixtas deberan terminarse con pre 
clsifin en sus extremos para poder transmitlr la carga en las uniones, y deberin 
adoptarse medldas adecuadas para garantlrar la alineacifin y el contacto concin- 
trico de un perfil sobre el otro. 

7.8. 2. 2 En las uniones a tope por contacto la transmisifin del esfuerzo se consi- 
derari efectiva hasta un 50 t de la compresifin total en el perfil metal ico. El 
resto de la fuerza serl transmitida por otros medios. 
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7. 8. 2. 3 Las bases oe las columnas en su union con la fundacion, se diseiiaran de 
acuerdo a lo especificado en el Articulo 15.8. 

7. 8. 2. 4 La base de la seccion metalica debera disefiarse para que transmita la 
carga total de la columna mixta a la zapata, o puede disefiarse para transferir 
unicamente la carga de la seccion metalica. Esto ultimo solo es posible, si se 
provee de un area de concreto suficientemente amplia para la transferencia en la 
fundacion de la parte de la carga total soportada por la seccion de concreto araw 
do de la columna. 

7.9 NODOS 

7.9.1 Con el fin de mantener la integridad de las uniones de los elementos es - 
tructurales, tales como vigas y columnas, debera confinarse el concreto para ga- 
rantizar la efectividad de los empalmes de las armaduras que continuan y de los 
anclajes extremos que terminan en dichas uniones. 

7.9.2 El co.nfinamiento puede consistir en el concreto externo o en ligaduras, 
zunchos o estribos cerrados. 

7.10 ARMADURA TRANSVERSAL PARA MIEMBROS COMPRIMIDOS 

7.10.1 /La -armadura transversal para miembros comprimidos cumplira las disposicio 
nes de las Secclones 7.10.4 y 7.10.5 y, cuando se requiera refuerzo de corte 
o de torsidn, fiste debera cumplir con las disposiciones. del CapTtulo 11. 

7.10.2 La armadura transversal para columnas mixtas debera ajustarse al Artfculo 
10.13. 

7.10.3 Se pueden omitir las disposiciones relativas a la armadura transversal de 
los Artfculos 7.10 y 10.‘13 cuando mediante ensayos y el analisis estructural 
se demuestre que existe una resistencia adecuada y que es factible la construe - 
cion. 

7.10.4 Zunchos 

El refuerzo helicoidal para elementos comprimidos debera ajustarse a la 
Secci6n 10.9.3 y a las siguientes disposiciones: 

7.10.4.1 Los zunchos consistiran en helices con paso constante, formadas por 
barras o alambres contfnuos, armadas de tal manera que su tamaho y rigidez permi- 
tan su manejo.y colocacidn sin que se distorsionen sus dimensiones de diseno. 

7.10.4.2 Para las construcciones vaciadas en sitio el diametro de la barra o 
alambre de los zunchos no sera menor que N° 3. 

7.10.4.3 La separacion libre entre helices no excedera de 8 cm ni sera menor 
de 3 cm. Viase tambiSn la Seccion 3.3.3. 
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7.10.4.4 El anclaje del refuerzo helicoidal consistira en una vuelta y media 
adicional de la helice en cada extremo. 

7.10.4.5 Las uniones en las barras o alambres de las helices sera'n empalmes por 
solape de 48d b pero no menos de 30 cm, o media nte uniones soldadas. 

7.10.4.6 El refuerzo helicoidal debera extenderse desde el tope de la zapata o 
losa en cualquier entrepiso hasta el nivel del refuerzo horizontal ma's bajo del 
miembro que se apoya superiormente sobre la columna. 

7.10.4.7 Cuando no existan vigas o mensulas en todos los lados de la columna, de 
ber$n colocarse ligaduras por encima de la terminacion del espiral hasta la parte 
inferior de la losa o abaco. 

7.10.4.8 En columnas con capiteles, la helice debera extenderse hasta un nivel 

para el cual el diametro o ancho del capitel sea 2 veces el diametro de la colum 
na. 

7 . 10 . 4.9 Las helices deberSn sujetarse flrmemente en posicifin con ayuda de 

amarres de alambre o separadores vertical es. 

7.10.4.10 Si se emplean separadores y el diametro de la barra o alambre de la 
Wllce es menor que el N° 5, se colocarS un mfnimo de dos separadores para h£li 
ces menores de 50 cm de diSmetro, tres separadores para helices de 50 a 75 
cm de diSmetro y cuatro separadores para las de mas de 75 cm de diametro. 

Para el caso de dilmetro de barra o alambre de la helice N° 5 o mayo 
res deberln usarse tres separadores para hllices de 60 cm o menos de di*metro7 
y cuatro para las de mSs de 60 cm de dilmetro. 

7.10.5 Ligaduras 

Las ligaduras para elementos comprimidos se ajustarSn a las siguientes 
disposlciones: 

7.10.5.1 Todas las barras longitudinales deberan cercarse con ligaduras transver 
sales de por lo menos N° 2 para barras longitudinales N° 4, por lo menos N°~ 

3 para barras mayores del N° 4 y hasta el N° 11 inclusive y por lo menos 

N° 4 para barras longitudinales mayores del N° 11 y para los grupos de barras 

longitudinales. Las ligaduras N° 2 podrSn ser de barras lisas. Puede tambien 

usarse para ligaduras el alambre corrugado y la mall a de alambre soldada que ten- 

gan un firea equivilente. 

7.10.5.2 La separacltin vertical de las ligaduras no excederS de 16 diametros 

de la barra longitudinal, 48 dilmetros de la Hgadura, o.la menor dimensifin de 
la columna. 
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7.10.5.3 Las ligaduras se dispondran de tal forma que cada barra longitudinal 
alternada y cada barra esquinera tengan un soporte lateral proporcionado por el 
doblez de una ligadura que tenga un angulo interno no mayor de 135 grados. Ni£ 
guna barra sin soporte lateral estara separada de la barra soportada lateralmente 
mas de 15 cm libres medidos sobre la ligadura. Cuando las barras longitudina- 
les esten local izadas sobre el perfmetro de un cfrculo, se puede emplear una lig£ 
dura circular. 

En columnas, donde la geometna de la seccion dificulte el arriostra - 
miento de las barras con ligaduras cerradas, se permite el uso de ligaduras de 
una rama para el soporte lateral de barras opuestas. 

7.10.5.4 En los extremos de las columnas la primera y la ultima ligadura estaran 
separadas de la cara superior del entrepiso o zapata o de la armadura horizontal 
mas baja del elemento que apoya superiormente, una distancia igual o menor que 
la mitad de la separacion entre las ligaduras en la zona central. 

7.10.5.5 Cuando exista confinamiento debido a vigas o mlnsulas que se cruzan so- 
bre una columna en dos direcciones aproximadamente perpendiculares, la ultima li- 
gadura puede colocarse a no mis de 8 cm por debajo de la armadura mis baja de 
la viga o mlnsula de menor altura. 

7.11 ARMADURA TRANSVERSAL EN LOS ELEMENTOS S0METID0S A FLEXION 

7.11.1 El acero en compresion de las vigas estara cercado con ligaduras o estri- 
bos que satisfagan las 1 imitaciones relativas al diametro y separacion de las 
barras segun la Seccifin 7.10.5, o con una malla de alambre soldada, de un Irea 
equivalente. Tales ligaduras o estribos deberan emplearse en toda la longitud 
donde se requiera el acero en compresion. 

7.11.2 La armadura transversal para miembros solicitados en flexion, sometidos a 
esfuerzos reversibles o a torsidn en los apoyos, consistirl en ligaduras, estri- 
bos o hllices que se extiendan alrededor del refuerzo principal. 

7.11.3 Las ligaduras o estribos se pueden formar de una sola pieza, cifiendo los 
ganchos extremos de las mismas alrededor de una barra longitudinal, o bien de una 
o dos piezas empalmadas por uniones solapadas de la Clase C (Solape de 1.7 £ d ) 
o ancladas de acuerdo con el Artfculo 12.12. 

7.12 ARMADURA DE RETRACCION Y TEMPERATURA 

7.12.1 Para contrarrestar los esfuerzos de retraccifin y temperatura en losas es- 
tructurales armadas en una sola direccion, se proporcionara una armadura de repar 
ticifin perpendicular a la principal. 
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7.12.1.1 Ld a nnddurs de retraccion y tGmp 6 rdtur 3 se proyeera dc dcucrdo con I 3 
Seccion 7.12.2. 

7.12.2 Las armaduras corrugadas que cumplan con la Seccion 3 . 5.3 y se usen co- 

mo arniaduras de retraccion y temperatura, deben proveerse de acuerdo con las si- 
guientes cuantfas: 

7.12.2.1 La relacion del area de la armadura de retraccion y temperatura Vespec- 

to al area de la seccion total del concrete no sera menor de los valores siguien- 
tes: 

a. En losas donde se empleen barras estriadas de Grado 

28 0 35 

b. En losas donde se empleen barras estriadas o malla 
de alambre soldada (lisa o estriadas), Grado 42 

c. En losas donde se utiliza refuerzo cuya resistencia 

cedente sea mayor que 4200 kgf/cm 2 


pero, .en ningun caso sera menor de 0.0014. 

7.12.2.2 El refuerzo de retraccion y temperatura se colocarScon una separacifin 
que no excedera de 35 cm ni de cinco veces el espesor de la losa. 

7.12.2.3 En todas las secciones donde se requiera, la armadura para los esfuer - 
zos de retraccion y temperatura tendra capacidad para desarrollar en traccifin el 

esfuerzo de cedencia especificado f , de acuerdo con el Artfculo 12 1 o 

12.14. y 


0.0020 

0.0018 

0.0018 x 4200 
f 
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PARTE 4 REQUISITOS GENERALES 

CAPITULO 8 ANAL ISIS Y DI SERO-CONS IDERAC TONES GENERALES 

8.0 NOTACION 

A = Area de la armadura en traccion, cm 2 

s 

A^ = Area de la armadura en compresion, cm 2 , 

b * Ancho de la zona comprimida de la seccifin, cm. 

d = Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el baricentro de la 

armadura traccionada, cm. 

= Modulo de elasticidad del concreto, kgf/cm 2 . VSase la Seccion 8.5.1. 

E $ = Modulo de elasticidad de la armadura, kgf/cm 2 . VAase la Seccion 

8,5.2. 

= Resistencia especificada del concreto en compresifin, kgf/cm 2 . 

f * Resistencia cedente especificada en armadura, kgf/cm 2 . 

y 

K £ j = Rigidez de la columna superior. 

K c2 « Rigidez de la columna inferior. 

K b » Rigidez de la viga. 

Kfai , K b2 * Rigldeces de las vigas a uno y otro lado de la columna. 

1 = Luz libre para momentos positivos o fuerzas cortantes y promedio de 

luces libres adyacentes para momentos negativos. 

M^ * Momento transmitido por la viga suponiendo empotramiento perfecto. 

M , ■ Momento en la base de la columna superior, 

cl 

M „ * Momento en el tope de la columna inferior.. 

cZ 

V * Fuerza de corte nominal resistida por el concreto. 

c 

W * Carga mayorada por unidad de longitud de viga o por area unitaria de 

placa o losa. 

w = Peso unitario del concreto, kgf/m 3 . 

c 

« Factor definido en la Seccion 10.2.7. 

* MSxima diferencia entre los momentos en los extremos de las dos vigas 
que inciden en la columna por sus caras opuestas, con los otros extr<; 
mos rfgidamente empotrados, suponiendo una de las vigas cargada y la 
otra no. 
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Cuantfa relativa de la armadura en traccion. 


p b 

* 


p = A $ /bd 

Cuantfa relativa de la armadura en compresion. 

P 1 = A’/bd 

Cantidad relativa de refuerzo que produce condiciones de deformation 
unitana balanceada. VSase la Seccion 10.3.2. 

Coeficiente de minoraci6n de resistencia. Vease el Artfculo 9.3. 


8.1 MET0D0S 0E DISEfiO 

8.1.1 Los miembros do Us estructuras do coocroto anoado seran dtsenados para to 

" a ,;r; st ; nc,a adacuada - da do ostas 

“ V ° reS ” y0raciSn de car S« 1- '« facto res do redoccUn do capaci-" 

dad $ que se especlfican en el Capftulo 9. P 

8.2 ACCIONES 

8.2.1 Las disposiciones do ostas Nonnas so basao on el sopoosto do Us os- 

rr:ti e s::;::tr a rcsist,r todas ,as a - — — 

Hfnfmas^ aS “ tar de acuer<l0 co " '* *>""• -Acetones 

para cl Proyecto do Edificaciones". COVENIN-NIN0UR 2002. 

8.2 3 Para Us acetones del .lento y el stseo, U estructora prteari. se proyec- 

Z b :Y U t0UHdad dC darsas tentendb en cuentas 

Us En TZZ V SOliCUaCi0 " eS ° r,5, " adaS "o estructora 

ststente. se denies dtspostetonos especiales de dfseSo stseo-re- 

preUnsLT !"“*? ^ ‘ ^ f “ a ™ «<*» a, 

a n lu ir S 3r “ a - '' ibraCi0 ' n> ,mPaCto ’ "*"««•. ca-ttos do t^peratu- 
ra. fluencia del concrete , as.ntantentos diferoncia.os do los apoyos. 

8.3 MET000S DE ANALISIS ESTRUCTURAL 

8 3.1 Todos los niombros do pdrttcos o otras ostroctoras conttnuas se proyocta - 

dtante'on^insu ° S t efeCt ° S ” a "’ d '" 0S de ' aS aCC ' 0 " aS " a) ' ori “ la s. Hetenetnados «e- 
Us Secctones 8 3 7 y^Ts '’c*”' S ?' , ° "” d,f,Cac,ones •"‘■“•“as on 

stetonos do los ARIOSE 3 :;- a C 7 9 "” P ” ,,CaC,d " " «'«»r Us dtspo 
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8.3.2 Se autoriza el empleo de metodos aproximados de analisis de porticos para 
edi ficaciones convencionales con luces y altura de pisos usual es. 

8.3.3 En el diseno de vigas contfnuas y losas continuas, en lugar de un metodo 
mas exacto de analisis de porticos, se pueden emplear los valores aproximados de 
momentos flectores. y fuerzas de corte que se detallan en la Tabla 8.3.3, si se 
satisfacen las siguientes condiciones: 

a. El numero de tramos es de dos o mas. 

b. Las luces son aproximadamente iguales sin que la luz mayor de dos tramos ad- 
yacentes exceda en mas del 20 2 a la raenor. 

c. Las cargas estSn uniformemente distrlbufdas. 

d. La carga unitaria variable no excede de tres veces la carga unitaria perma - 
nente. 

e. Los miembros son prismatlcos. 

Tabla 8.3.3 

Momentos Flectores y Fuerza de Corte Aproximados, 

Para Vigas y Losas Contfnuas 


Momento Positivo 


Tramos extremos 


Apoyo exterior articulado o empotrado en vigas 
perimetrales 

VI ' 11 

Apoyo exterior mediante empotramiento en columna 

Vh /14 

Tramos interiores 

V» /l * 

Momento negativo en la cara exterior del primer apoyo 

interior 


Dos tramos 

Vn ' 9 

Mas de dos tramos 

W 1 2 /10 
u n 

Momento negativo en las demas caras de apoyo interiores 

Vn /1] 
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Momento negativo en las caras de los apoyos para 
Losas con luces no mayores de 3 m y vigas 
cuya rigidez sea inferior al octavo de la su- 
ma de las rigideces de las columnas en cada 
extremo del tramo. 

W 1 2 /l 2 
u n 

Momento negativo en las caras interiores de los 
apoyos extremos para miembros construfdos mono- 
Iftlcamente con sus apoyos 

Cuando el apoyo es una viga perimetral 

Cuando el apoyo es una columna 

v ; /24 

v ; /i6 

Fuerza cortante en miembros extremos en la cara 
del primer apoyo interior 

i.i5 w i n 
u n' 

Fuerza cortante en las caras de todos los demas 
apoyos 

w i n 

u n 


8.4 REDISTRIBUCION OE MOMENTOS NEGATIVOS EN MIEMBROS CONTINUOS SOMETIOOS A 
FLEXION 

8.4.1 Excepto cuando se empleen valores aproximados para los momentos flectores, 
los momentos negativos calculados por el anllisis estructural ellstico en los 
apoyos de elementos contfnuos, sometidos a flexifin, para cualquler distribucidn 
supuesta de carga, se pueden aumentar o disminulr en no mis de: 

20 (I - P ) por clento 
p b 

8.4.2 Los momentos negativos modtflcados deberln usarse para calcular los momen- 
tos en las secc tones dentro del tramo. 

8.4.3 La redistrlbuclfin de los momentos negativos serl enjpleada s61o cuando la 

secclfin en la cual se reduce el momento -se dlsefia de tal manera que p 6 p - p' 
sea Igual o menor que 0.50 , donde: 
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Pb 


0.85 B 


f 


y 


6300 

6300 + f 


18-1) 


8.5 MODULOS OE ELASTICIDAD 

8.5.1 El modulo de elasticidad para el concreto E c , puede tomarse como 

0.14 w ( en kgf/cm 2 ) para valores de w c entre 1440 y 2420 kgf/m 3 . 

Para concreto de peso normal E^ puede considerarse como 15100 J • 

8.5.2 El mfidulo de elasticidad del acero de refuerzo se puede considerar como de 

2.1 x 10 s kgf/cm 2 . 


8.6 RIGIOEZ 

8.6.1 Se podra adoptar para toda la estructura cualquier suposicion razonable pa 
ra calcular las rigideces relativas en flexion y torsion de columnas, muros, en- 
trepi sos y estructuras de techo. Las suposiciones deberan ser consistentes en t<> 
do el anil Isis. 

8.6.2 Tanto en la determination de momentos como en el diseno de los miembros se 
considerara el efecto de las cartel as. 


8.7 LUZ DE CALCUL0 

8.7.1 La luz de calculo para losas segun sus condiciones de apoyo serSn como si- 
gue: 

a. La luz libre mas el espesor del elemento, pero sin exceder la distancia 
entre los ejes de los apoyos, si la losa esta simplemente apoyada o empotra- 
da en sus extremos. 

b. La distancia entre los. ejes de los apoyos en el caso de losas contfnuas. 

8.7.2 La luz de calculo para vigas sera como sigue: 

a. Cuando la viga reposa sobre articulaciones, rodillos o placas de apoyo se 
considerara como luz de calculo la distancia entre ejes de estos dispositi - 
vos. 

b. En el anSlisis de pfirticos u otras construcciones continuas, para determinar 
los momentos debera usarse la distancia centro a centro de los apoyos. 

8.7.3 Para el diseno de vigas construidas monol Tticamente con sus apoyos, podran 
usarse los momentos en las Caras de los apoyos. 

3.8 ESTRUCTURAS AP0RTICADAS 

Bajo la accion de las cargas verticales, las vigas y columnas podran calcu - 
larse de acuerdo a los metodos simpl i ficados que para ellos se establecen en las 
Secciones 8.3.2, 8.3.3 y en las Subsecciones 8. 8. 2.1, 8.8. 3.1 y 8. 8. 3. 2. 
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8.8.1 Distribucion de la Carga Variable 

La carga variable se puede considerar como aplicada solamente sobre el 
entrepiso o techo en consideration. 

Las formas de distribucion de la carga variable pueden limitarse a combina 
ciones de: - 

a. Carga permanente mayorada sobre todos los tramos. con la carga variable to- 
tal mayorada sobre dos tramos adyacentes y 

b. Carga permanente mayorada sobre todos los tramos con la carga variable mayo- 
rada sobre tramos alternados. 

8.8.2 Vigas 

En general las vigas se calcularan como elementos integrantes de una es- 
tructura contin.ua y se dedicarl especial atencion al estudio de las distribucio- 
nes mas desfavorables de las cargas variables. 

8.8. 2.1 Con la excepcifin de edificios irregulares en su estructura o en sus car- 
gas. las vigas podra'n calculate admitiendo como simplificacifin, que en cada pi- 
so. las columnas adyacentes estln rigidamente empotradas tanto en el piso inmedia 
tamente inferior como en el superior, si lo hubiere. 

8.8.3 Columnas 

En general las columnas se calculara'n de mode que sean capaces de resistir 
las combi naciones- mis desfavorables de sol icitaciones obtenidas de las diferentes 
hipotesis de carga variable mayorada, alternada o extendida sobre todos los tra- 
mos, y la carga permanente mayorada. 

En todo caso de dedicarl especial atencion a las combinaciones de los mo- 

raentos maximos simultaneos con una fuerza axial mlxima y con una fuerza axial mi- 
nima. 


8. 8. 3.1 Con las excepciones que se indican en la Subsecciln 8.8. 2.1, los mo- 
mentos en las columnas en los diferentes niveles de pisos pueden calculate me- 
d!ante el esquema estructural simplificado que se especifica en dicha Subseccion. 
La determinacion de los momentos mlximos puede limitarse al calculo de los momen- 

tos originados en las columnas en la hipotesis de una carga variable alternada 
en los diferentes tramos. 

8.8. 3. 2 En el caso de emplearse los metodos aproximados de la Seccion 8.3.3 
para el calculo de los momentos y fuerzas de corte de las vigas del portico, los 
correspond! entes momentos aproximados de las columnas se calcularan mediante la 
aplicacion de las ffirmulas dadas en la Tabla siguiente : 
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Tab! a 8. 8. 3,2 

Momentos Flectores Aproximados para Columnas 


Momentos de las Columnas Exteriores 


Portico de un vano 

Porticos de dos o mas vanos 

Momento en la base 

de la columna supe- 
rior 

K , c 

M - 

K . c 

Cl K cl + K c2 + °' 5 K b 

n cl n 

K cl + K c 2 + K b 

Momento en el tope 

de la columna infe- 
rior 

K 0 c 

u = 

K c2 E 

M - _ _ M U 

M c2 n 

c<: K . + K , + 0.5 K. 

cl c2 b 

c K + K „ + K 

cl c2 b 


Momentos de las Columnas Interiores 

Momento en la base de 

la cplumna superior 

K f 

M « A H 

K cl + K c 2 + K bl + K b2 

Momento en el tope de 

la columna inferior 

M = — A M E 

K cl + K c2 + K bl + K b2 


8.9 VIGAS T 

8.9.1 Las alas y el alma de las vigas T deberan vaciarse monol fticamente o de 
lo contrario se adoptaran las disposiciones constructivas que garanticen la union 
efectiva de las partes integrantes. 

8.9.2 El ancho efectivo de la losa o placa que constituye las alas de la viga T 
no excedera de 1/4 de la luz de la yiga. El ancho efectivo del ala en cada la- 
do del alma (medldo de las caras del alma), no excederS de: 

a. 8 veces el espesor de la losa o placa. 
b 1/2 de la dlstancia libre hasta la viga prfixima. 
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8.9.3 Para las vigas con el ala de un solo lado, el ancho efectivo del ala (des- 
de la cara del alma) no excedera de: 

a. 1/12 de la luz de la viga. 

b. 6 veces el espesor de la losa o placa. 

c. 1/2 de la distancia libre hasta la viga proxima. 

8.9.4 En vigas aisladas en las que se util ice la forma T para proporcionar con 
las alas un area adicional de compresion, el espesor de las alas no sera menor 
que 1/2 del ancho del alma y el ancho efectivo de las mismas no sera mayor de 
4 veces el ancho del alma. 

8.9.5 Cuando una losa maciza que forma el ala de una viga T esta armada parale 
lamente a la viga, debera proporcionarse un refuerzo transversal en la parte supe 
rior de la losa de acuerdo con las siguientes disposiciones : 

8. 9. 5.1 El refuerzo transversal se disenara para soportar la carga mayorada so- 
bre el ancho del ala, suponiendo que el ala actua en voladizo. Para vigas aisla 
das debe considerate ei ancho complete del ala que sobresale. Para otras viga7 
T, se necesita consi.derar solo el ancho efectivo del ala. 

8. 9. 5. 2 La separacion del refuerzo transversal no sera mayor de 5 veces el 
espesor de la losa o placa, ni excedera de 35 cm. 

8.10 ENTREPISOS NERVADOS 

8.10.1 Los entrepisos nervados consisten en una combinacion monolitica de ner- 

vios separados regularmente, armados en una o en dos direcciones y una loseta su- 
perior. 

8.10.2 Los nervios no tendran menos de 10 cm de ancho y su altura no excedera 
de 3.5 veces su ancho mTnimo. 

8.10.3 La separacion libre entre nervios no sera mayor de 75 cm. 

8.10.4 Los entrepisos nervados que no satisfagan las limitaciones de las Sec- 
ciones 8.10.1 a 8.10.3 se disenaran como losas y vigas. 

8.10.5 Cuando se empleen elementos de relleno permanente, como bloques de arci- 
11a o de concreto, cuyo material tenga una resistencia a la compresion por lo me 
nos igual a la resistencia especificada para el concreto de los nervios, se ten' 
drSn en cuenta las siguientes disposiciones: 

a. Los paramentos verticales del elemento de relleno en contacto con los ner- 
vios pueden incluirse en los calculos de resistencia al corte y a los momen 
tos negativos. Las otras partes de los elementos de relleno no se tendran 
en cuenta en los calculos de resistencia. 
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b. El espesor de la loseta de concreto sobre los elementos de relleno permanente 
no sera menor de 4 cm, ni de 1/12 de la distancia libre entre los ner- 
vios. 

c. En entrepisos nervados en una sola direccion se proporcionara en la loseta 
un refuerzo perpendicular a los nervios, de acuerdo con lo requerido en la 
Seccion 7.12. 

8.10.6 Cuando se empleen moldes removibles o elementos de relleno que no cumplan 
con los requisites de la Seccion 8.10.5 se tendran en cuenta las siguientes di£ 
posiciones : 

a. El espesor de la loseta de concreto no sera menor de 5 cm ni de 1/12 de 
la distancia libre entre nervios. 

b. El refuerzo perpendicular a los nervios sera proporcionado en la loseta te- 
niendo en cuenta los momentos flectores, considerando las cargas concentra- 
das si las hubiere, pero no sera menor que el requerido en el Articulo 
7.12. 

8.10.7 Cuando la loseta superior contenga conductos o tuberfas, segun lo permiti_ 
do en el Articulo '6.3, el espesor de la misma en cualquier punto sera por lo 
menos 2.5 cm mayor que el diametro o la altura total de los conductos o tube- 
rfas. Tales conductos o tuberias no deberan perjudicar significativamente la 
resistencia de la losa nervada. 

8.10.8 La resistencia al corte V c> suplida por el concreto, puede tomarse para 
los nervios en un 10 % mayor que los valores dados en el Capftulo 11. La re- 
sistencia al corte puede incrementarse por macizado, ensanchando los nervios en 
los extremos, o por medio de armaduras. 

8.10.9 Las losas nervadas de mas de 6 m de luz estaran rigidizadas por nervios 
transversal es de arriostramiento, de la misma seccion y armadura que las longitu- 
dinales, distribufda por mitades como armadura superior e inferior, pero no me- 
nor de 2 barras N u 4; la lonqitud no arriostrada de los nervios sera 3m c£ 
mo maximo. Independientemente de la luz de la losa, se podrS omitir los nervios 
transversal es , si se comprueba por calculo'que no son necesarios para resistir la 
flexion transversal originada nor la aplicacion de cargas concentradas en difere£ 
tes puntos de la losa. 

8.11 REVESTIMIENTO DE PIS0S 

8.11.1 El revestimiento del jiso no puede incluirse como parte de un elemento 
estructural a menos que se yaefe monol fticamente con la losa o placa del entrepi- 
so o se disefie de acuerdo con los requisitos del Capftulo 16. 
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CAPITULO 9 REQUISITES PARA LA RESISTENCIA Y LAS CONDICIONES DE 
SERVICIO 

9.0 NOTACION 

Ag = Area total de la seccion, cm 2 . 

A $ = Area de la armadura en traccion, cm 2 . 

Aj = Area de la armadura en compresion, cm 2 . 

CP = Acciones o cargas permanentes, o momentos y fuerzas internos relaciona - 

dos con ell as. 

CV = Acciones o cargas variables, o momentos y fuerzas internos relacionados 
con el las. 

d = Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el centroide de la ar- 
madura a traccion, cm. 

d $ * Distancia desde la fibra extrema traccionada hasta el' centroide de la 
armadura a trace i6n, cm. 

E c = Modulo de elasticidad del concreto, kgf/cm 2 . 

Vease la Seccifin 8.5.1. 


f£ = Resistencia especificada del concreto en compresion, kgf/cm 2 . 

V"T^ = Raiz cuadrada de la resistencia especificada del concreto en compresidn, 
kgf/cm 2 . 

s Resistencia promedio a la traccifin indirecta del concreto de agregados 
livianos, kgf/cm 2 . 

f r * M6dulo de rotura del concreto, kgf/cm 2 . 

fy = Resistencia cedente especificada de la armadura, kgf/cm 2 . 

F = Acciones o sol ici taciones debidas al peso y a la presion de flufdos con 

densidades bien definidas y alturas maximas controlables, 

h = Espesor total del miembro, cm. 

h c = Espesor de la pared en secciones rectangulares en cajon. 

H = Acciones o sol ici taciones debidas a los empujes de tierras u otros mate- 
riales, incluyendo la accidn del agua contenida en los mismos. 

*cr = Momento de inercia de la secci6n agrietada, transformada a concreto. 

I.. = Momento de inercia efectivo para el cSlculo de la flecha. 
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1^ = Momento de inercia de la seccion total de concreto alrededor del eje que 

pasa por el baricentro, despreciando la armadura. 

l = Luz de calculo para vigas o losas en una direction, tal como se define en 

el Articulo 8.7; saliente libre de voladizos, cm. 

£ n = Luz libre en la direccion mas larga para construcciones armadas en dos 

direcciones, medida cara a cara de los apoyos en placas sin vigas y medi- 
da cara a cara de las vigas u otros apoyos en los demas casos. 

M - Momento maximo en un miembro, para la etapa en la que se esta calculando 

a 

la flecha. 

M cr = Momento de agrietamiento. Vease la Subseccion 9. 5. 2. 3. 

P^ = Resistencia nominal a carga axial en condiciones de deformacion balancea- 

da. Vease la Seccion 10.3.2. 

P n = Resistencia nominal a carga axial para una excentricidad dada. 

P u = Carga axial mayorada para una excentricidad dada < <J> P n . 

S = Acciones o cargas sfsmicas, o momentos y fuerzas internos relacionados 

con 111 as. 

T * Efectos estructurales acumulados de temperatura, fluencia, retracciln de 

fraguado y asentamientos diferenciales. 

U = Resistencia requerida para soportar las cargas mayoradas o los mon.entos 

y fuerzas internos relacionados con ellas. 

w c * Peso unitario del concreto, kgf/m 3 . 

U = Acciones o cargas de viento, o momentos y fuerzas internos relacionados 

con Ilia. 

y = Distancia medida desde el baricentro de la seccion total, despreciando la 

armadura, hasta la fibra extrema traccionada. 

a = Relacion de la rigidez a flexion de la seccion de la viga a la rigidez a 

flexiln de un ancho de losa limitado lateralmente por la Ifnea central 
del panel adyacente (si lo hay) a cada lado de la viga. Vease el Cap£ 
tulo 13. 

a = Valor promedio de a para todas las vigas en los bordes de un panel, 

m 

= Relacion de la luz libre en la direccion larga a la luz libre en la di- 
reccion corta de placas. 

8 = Relacion de.la longitud de los bordes continuos al perfmetro total de un 

panel de placa. 
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y = Relacifin de recubrimiento. 

X - Mul tipi icador para el calculo de la flecha adicional a largo plazo, segun 
se define en la Subseccifin 9. 5. 2. 5. 

£ “ Factor dependiente del tiempo de actuacion de las cargas sostenidas. Vea 

se la Subseccion 9. 5.2. 5. 

p' = Cuantfa de la armadura comprimida 

p' = A^/bd 

♦ = Factor de minoracion de resistencia. Vease el ArtTculo 9.3. 


9.1 GENERAL I CADES 

9.1.1 Las estructuras y los elementos estructurales se disenaran para tener en 

todas las secclones una resistencia de dlseno mayor o igual a la resistencia re- 
querida, la cual se calcularS para las cargas y las fuerzas mayoradas, en las 

combi nacl ones que se estipulan en estas Nonnas. 

9.1.2 Los elementos deberan satisfacer tambien todos los otros requisites de es- 
tas Normas para asegurar un comportamiento adecuado en condiciones de servicio. 

9.2 RESISTENCIA REQUERIDA 

9.2.1 La resistencia requerida U para resistir la carga permanente CP y la 
variable CV sera por lo menos igual a: 

U = 1.4 CP + 1.7 CV (9-1) 

En esta expresi6n U representa la resistencia requerida a momento flec- 
tor (H u ) t a carga axial (P u ), a fuerza cortante (V y ) o a cualquier otra car- 
ga, y los coeficientes 1.4 y 1.7 son factores de mayoracifin para las respect^ 
vas cargas permanentes $ variables. 

9.2.2 Cuando se toma en cuenta en el disefio la accion del sismo S, se investiga 
rSn las sigulentes combinaciones para determinar la maxima resistencia requerida 
U. 


y 


U = 0.75 (1.4 CP + 1.7 CV) + 1.0 S 


(9-2) 


U «= 0.9 CP + 1.0 S (9-3) 

en la expreslfin (9.2) las combinaciones de carga incluiran el valor completo y 
el valor cero de CV para determinar la condicifin mSs severa; ademas para cual- 
quier combi nacidn de CP, CV y S la resistencia requerida U no sera menor oue 
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la dada por la expresion (9.1). Vease tambien las disposiciones de la Subsec - 

ci6n 18.1.2.2. 


9.2.3 Cuando se toma en cuenta en el diseno la accion del viento W se aplica- 


ran las expresiones: 

U = 0.75 (1.4 CP + 1.7 CV + 1.7 W) (9-4) 

U = 0.9 CP + 1.3 W (9-5) 

9.2.4 Cuando se toma en cuenta en el diseno las acciones H del empuje de 

tierra u otros materiales incluyendo la presifin del agua contenida en los mismos, 

la resistencia requerida U sera por lo menos igual a: 

U = 1.4 CP + 1.7 CV + 1.7 H (9-6) 

con la sal vedad de que si CP 6 CV reducen el efecto de H, se aplicara la 

expresifin: 

U = 0.9 CP + 1.7 H (9-7) 

Para cualquier combinacifin de CP, CV y H, la resistencia requerida U no 
serS menor que el valor dado por la expresifin (9-1). 


9.2.5 Cuando se toma en cuenta en el diseno las acciones F debidas al peso y 
la presifin de fluidos con densidades bien definidas y con alturas maximas contro- 
lables, la resistencia requerida U sera por lo menos igual a: 

U = 1.4 CP + 1.7 CV + 1.4 F (9-8) 

con la sal vedad que si CP ‘ o CV reducen el efecto de F se aplicara la expre- 
sifin: 


U = 0.9 CP + 1.4 F (9-9) 

Para cualquier combinacifin de CP, CV y F la resistencia requerida U no 
serS menor de: 


U = 1.4 CP + 1.7 CV 


La presifin vertical de liquidos sera tomada en cuenta como carga permanen- 
te CP, considerando las posibles fluctuaciones de la altura del liquido. 

9.2.6 Cuando se toma en cuenta en el diseno los efectos del impacto, estos seran 
inclufdos en la carga variable CV. 

9.2.7 Cuando los efectos T, provenientes de los asentamientos diferenciales , 
fluencia, retraccifin, o cambios de temperatura, puedan ser significativos en el 
diseno, la resistencia requerida U sera por lo menos igual a: 


U = 0.75 (1.4 CP + 1.4 T + 1.7 CV) 


(9-10) 
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pero no sera menor que: 

U = 1.4 (CP + T) (9-11) 

Las estimaciones de los asentamientos di ferenciales , fluencia, retraccion, 
o cambios de temperatura, se basaran en una evaluacion realista de estos efectos 
durante el servicio de la estructura. 

9.2.8 Para el caso de edificios de viviendas, oficinas u otros, cuya carga varia 
ble CV sobre los entrepisos no sobrepase el valor de 0.75 CP y sea menor de 
500 kgf/m 2 , se podran aplicar las siguientes expresiones en lugar de las corres- 


pondientes de las Secciones 9.2.1 a 9.2.7. 

U = 1.5 (CP + CV) (9-la) 

U = 1.2 (CP + CV) + 1.0 S (9-2a) 

U = 1.2 (CP + CV) + 1.3 W (9-4a) 

U = 1.5 (CP + CV) + 1.7 H (9- 6a) 

U = 1.5 (CP + CV) + 1.4 F (9-8a) 

U = 1.2 (CP + CV) + 1.1 T (9-10a) 


Las Formulas (9-3), (9-5), (9-7) y (9-9), que no contienen CV, quedan 
vigentes en su forma original. 

9.3 RESISTENCIA DE DISERO 

9.3.1 La resistencia de diseno de un miembro, la de sus uniones a otros miem- 
bros, o la de sus secciones serS tomada como la resistencia nominal calculada de 
acuerdo con los requisitos e hipotesis de estas Normas, multipl icada por un fac - 
tor de minoracifin de resistencia <j> . 

9.3.2 El factor de minoracion de resistencia <t> sera como sigue: 

a. En flexion sin carga axial 0.90 

b. Carga axial y carga axial con flexion. 

(Para carga axial con flexion, tanto la carga axial como el momento se 


multiplicaran por un mismo valor de 4>). 

i. Traccion axial y flexotraccion 0.90 

ii. Compresion axial y flexocompresion: 

Miembros zunchados segun la Seccion 10.9.3 0.75 

Para otros miembros 0.70 


Sin embargo, para valores bajos de carga axial el factor puede aumentar 
se en la siguiente forma: 

En la medida que 4> P n disminuye de 0.10 hasta cero, <)> puede incremen - 

tarse linealmente desde el valor antes fijado hasta 0.90, cuando se satisfacen 
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las tres condiciones siguientes: 

1. f < 4200 kgf/cm 2 

2.. La armadura es simetrica 

3.. y *■ (h - d' - d )/h > 0.70 

Para los miembros que no cumplen las tres condiciones anteriores <p puede 
incrementarse linealmente hasta 0.90, a medida que <p P n disminuye hasta cero, 
a partir del menor de los valores siguientes: 

0.10 f A 6 
c 9 


♦ p b 

c„ Corte y torsidn 0.85 

d„ En apl astamiento del concreto 0.70 


9.3.3 La longitud de desarrollo especificada en el Capftulo 12 no requiere un 

factor 4> . 

9.4 RESISTENCIA 0E DISEnO PARA LA ARMADURA 

A los efectos del diseno no se utilizara una resistencia de la armadura f 
mayor que 5600 kgf/cm 2 . 

9.5 CONTROL DE LAS FLECHAS 

9.5.1 Los miembros de concreto armado sometidos a flexidn se disenarSn para te- 
ner una rigidez adecuada que limite las flechas, o cualquier deformacifin que pue- 
da afectar adversamente la resistencia o el buen comportamiento de la estructura 
en condiciones de servicio. 

9.5.2 Elementos Armados en una Direcci6n 

9. 5. 2.1 El espesor mfnimo estipulado en la Tabla 9.5(a) se aplicarS a los ele- 
mentos armados en una direccion que no soporten ni esten unidos a elementos no 
estructural es susceptibles de ser danados por grandes flechas, a menos que el 
cS'lculo de las flechas indique que puede usarse un espesor menor sin efectos ad- 


versos. 


Los valores dados en la Tabla 9.5(a) se usaran directamente para miem- 
bros de concreto de peso normal (w = 2400 kgf/m 3 aproximadamente) con armadu^ 
ra de Grado 42. Para otras condiciones los valores se modificaran en la siguien^ 
te forma : ■ 


a. 


b. 


Para concreto estructural liviano que tenga el peso unitario comprendido en- 
tre 1400 y 1900 kgf/m 3 , los valores se mul ti pi icaran por 

(1.65 - 0.0003 w c ) > 1.09, siendo « c el peso unitario en kgf/m 3 . 

Para f dlferente de 4200 kgf/cm 2 los valores se mul tipi icaran por 

n m jl * /7 nc.n 
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9. 5. 2. 2 Cuando se tiene que calcular las flechas, aquellas que ocurren inmediata 
mente con la aplicacion de la carga se calcularan con los metodos y formulas usu£ 
les de la teorfa elastica, considerando en la rigidez de los miembros, los efec- 
tos de la fisuracion y de la armadura. 

Tabla 9.5 (a) 


Altura Minima de Vigas o Espesor Mfnimo de Losas Armadas 
en una Oireccion, a Menos que se Calculen las Flechas. 


Miembros 

Altura o Espesor Mfnimo h 

Simplemente 

apoyado 

Un extremo 
contfnuo 

Ambos extremos 
contfnuos 

Voladizo 

Miembros que no soportan ni estan unidos a elementos no estructura - 
les susceptibles de ser danadas por grandes flechas. 

Losas 

Macizas 

1/20 

t/24 

i/28 

H 10 

Vigas o 

losas 

nervadas 

t/16 

t/18 

t/21 

i/8 


•9. 5. 2. 3 A menos que los valores de la rigidez se obtengan por un analisis rigur£ 
so, la flecha instantanea se calculara con el modulo de elasticidad E c del con- 
creto especificado en la Seccion 8.5.1, y con el momento de inercia efectivo 
determinado segun la expresion que sigue, pero que no podra ser mayor que el mo- 
mento de inercia de la seccion total 1^: 

M 1 M 3 

K = <—) i fl + [i - t— ) J i cr ( 9 - 12 ^ 

e H 9 

d a 

donde M es el momento de agrietamiento dado por la expresion 
cr f j 

M = — — 2_ (9-13) 

cr 


y para concretos de peso normal, el modulo de ruptura osta dado por la expresion: 


f = 2 rr~ ( ( M*i) 

r 

Si se usa concreto de agregado liviano se aplicara una de las siguientes 
modi ficaciones : 

a, Cuando se especifica f' t y el concreto es dosificado de acuerdo con el 
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Articulo 4.2, f se calculara por la expresion: f r = 1.12 f £t 
pero no excedera el valor 2 / r . 

b. Cuando no se especifica f , se multiplicara de la expresion (9-14) 
por 0.75 para concreto "totalmente liviano" y por 0.85 para concreto 
"liviano de arena". Se puede aplicar la interpolation lineal cuando se usa 
un remplazo parcial de la arena. 

9. 5. 2. 4 Para tramos continuos, el momento de inercia efectivo en cada trafoo pue- 
de calcularse promediando el valor obtenido con la expresion (9-12) para la sejc 
ci6n crftica con momento positivo con el promedio de los valores obtenidos para 
las secciones crfticas de momento negativo. Para los miembros de seccion constan 
te simplemente apoyados o continuos, el momento de inercia efectivo puede toroarse 
como el valor obtenido mediante la Formula (9-12) para el centro del tramo y el 
momento de inercia efectivo del apoyo para los voladizos. 


Tab! a 9.5 (b) 


Fleclias MSximas Permisibles 


Tipo de Mierabro 

Flechas a Considerarse 

FI echas 
Lfmites 

Techos pianos que no soportan 
nl estSn unidos a elementos 
no estructurales susceptibles 
de ser danados por grandes 
flechas. 

Flecha instantanea debida 
a la carga variable L 

— (1) 
180 

Entrepisos que no soportan ni 
estln unidos a elementos 
no estructurales susceptibles 
de %er danados por grandes 
flechas 

Flecha instantanea debida 

a la carga variable L 

Z 

360 

Techos o entrepisos que sopor 
tan o estan unidos a elemen- 
tos no estructurales suscepti^ 
bles de ser danados por gran^ 
des flechas. 

Aquella parte de la fie - 
cha total que se produce 
despues de la fijacion de 
los elementos no estructi[ 
rales (suma de la flecha 
a largo plazo debida a t£ 
das las cargas permanen - 
tes y la flecha instanta- 
nea debida a cualquier 
carga variable adicional 
aplicada despues de la 
fijacion de los elementos 
no estructurales). (3). 

— (2) 
480 

-i- (4) 

240 

Techos o entrepisos que sopo £ 
tan o estan unidos a elemen - 
tos no estructurales que no 
son susceptibles de ser dana- 
dos por grandes flechas. 
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0<4 


NOTAS: 

(1) Este limite no considera la posibilidad de estancamiento de agua, cuyo efec 
to debe verificarse mediante calculos adecuados de flechas, incluyendo las 
flechas adicionales debidas al agua estancada, y considerando los efectos a 
largo plazo de las cargas permanentes, la contraflecha inicial, las toleran 
cias de construction y la conf iabilidad de los dispositivos de drenaje. 

puede exceder este limite si se toman medidas adecuadas para prevenir el 
dafio de los elementos unidos o soportados. 

(3) La flecha a largo plazo debera determinarse de acuerdo a la Subseccion 
9. 5. 2. 5 pero puede reducirse deduciendo la parte de la flecha que se produ 
ce antes de la colocacion de los elementos no estructurales. Esta parte 
puede determinarse en base a los datos tecnicos aceptables referentes a las 
caracterfsticas de variation de las flechas con el tiempo de miembros simi- 
lares a los considerados . 

(4) Este limite no sera mayor que la tolerancia prevista para los elementos no 
estructurales. El valor puede ser excedido si se proporciona una contra- 
flecha tal que la diferencia entre esta y la flecha total no supere el llmi 
te estipulado, 

9. 5.2. 5 A menos que sus valores se obtengan por un analisis mas riguroso, las 
flechas adicionales a largo plazo, para miembros sometidos a flexion (de concre- 
tos de peso normal o liviano) se obtendran mul tipi icando la flecha instantanea 
causada por la carga sostenida que se considera, por el factor: 


donde p' es la cuantfa del acero en compresion en el centro de la luz para los 
tramos simplemente apoyados y contfnuos, y en el apoyo para los voladizos. A 
falta de una informaci6n ma's precisa para el factor £ que depende del tiempo, 
pueden' tomarse los valores de la Tabla 9. 5. 2. 5. 

Tab! a 9. 5. 2. 5 


— .- ctor $ para Flechas Producidas por Cargas Sostenidas 


Tiempo 

Factor £ 

3 meses 

1.0 

6 meses 

1.2 

1 aho 

1.4 

5 a hos o mas 

2.0 
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9. 5. 2. 6 Las flechas calculadas de acuerdo cpn las Subsecciones 9.5. 2. 2 a 

9. 5. 2. 5 inclusive, no excederan los Hmites estipulados en la Tabla 9.5(b). 

9.5.3 Sistemas Estructurales Armados en Dos Direcciones 

9. 5. 3.1 El espesor minimo de placas o sistemas armados en dos direcciones, que 
se disefian de acuerdo a las disposiciones del Capitulo 13, y que tengan una re- 
lacion entre la luz larga y la corta no mayor de 2, sera determinado por las 
expresiones (9-16), (9-17) y (9-18) y otras disposiciones de la Seccion 9.5.3. 


h = 


l (800 + 0.07 f ) 
n y 

: T 

36000 + 5000 6 la - 0.5 (1 - 6 J ( + - ) | 
' m s 6 


(9-16) 


pero no menos que: 

l (800 + 0.07 f ) 

h = D £ — 

36000 + 5000 8 (1 + 6 ) 


(9-17) 


y no es necesario que sea mayor de: 

l (800 + 0.07 f ) 

h .-a- l . 

36000 


(9-18) 


sin embargo, el espesor no sera menor que los siguientes valores: 

a. Placas sin vigas ni abacos 12 cm 

b. Placas sin vigas pero con abacos que se ajusten a la Subseccion 

9. 5. 3. 2 10 cm 

e. Placas con vigas en los cuatro bordes con un balor de a m por lo 

menos igual a 2.0 9 cm 

9. 5. 3. 2 Para placas sin vigas pero con abacos, puede reducirse en un diez por 
ciento el espesor requerido por las Formulas (9-16), (9-17) o (9-18), pero 

cuando se cumplen las siguientes condiciones: 
a. Los abacos se extienden desde el eje de los apoyos, una distancia no menor 


que 1/6 de la luz correspondiente a cada direccion, medida esta ultima de 
centro a centro de los apoyos. 

b. La altura o espesor de los abacos es por lo menos igual a 1/4 del espesor 
de la placa. 


9. 5. 3. 3 En los bordes discontinues se dispondra de una viga de borde con una re- 
lacion de rigideces a no menor de 0.80, de lo contrario el espesor minimo re- 
querido por las Formulas (9-16), (9-17), (9-18) de la Subseccion 9.5. 3. 2, se- 
ra incrementado al menos en un 10 %. 



66 


COVENIN-MINDUR 1753 


9. 5. 3., 4 Puede usarse un espesor menor que el minirno requerido por las Subseccio- 
nes 9., 5. 3.1, 9. 5. 3. 2 y 9. 5. 3. 3, si se demuestra por calculos que la flecha no 
excedera los Ifmites estipulados en la Tabla 9.5(b). Las flechas se calculara'n 
tomando en cuenta las dimensiones, la forma del panel y las condiciones de apoyo. 
Para el cSlculo de las flechas, el mfidulo de elasticidad E c del concreto, sera 
el que se especifica en la Seccion 8.5.1. El momento de inercia sera el efecti- 
v° I g , dado por la Formula (9-12). Se pueden usar otros valores de I si la 
flecha asf calculada concuerda razonablemente con los resultados de ensayos repre 
sentativos. Las flechas adicionales a largo plazo se calcularan de acuerdo a la 
Subsecci6n 9. 5. 2. 5. 

9.5.4 Ccnstruccifin Compuesta 

9.5.4. 1 Construccion Apuntalada 

Cuando los miembros compuestos sometidos a flexion estan soportados de 
tal roanera que despues del retiro de los puntales la carga permanente es resisti- 
da por la seccidn compuesta total, para el cSlculo de las flechas estos miembros 
pueden considerarse equivalentes a miembros vac i ados monol fticamente. El concre 
to de la zona comprimida determinarS si se aplican los valores de la Tabla 9.5(a) 
correspond lentes a concreto de peso normal, o los valores modificados para el con 
creto liviano. Cuando se calcule la flecha se debe tomar en cuenta la curvatura 
resultante de la retraccidn diferenclal de los componentes prefabricados y vacia- 
dos en sltio y los efectos de ia fluencia axial en los miembros de concreto pre - 
tensado . 

9. 5. 4. 2 Cons truce i6n no Apuntalada 

Cuando el espesor del miembro prefabricado no pretensado, sometido a la 
flexlfin, satisface los requisitos de la Tabla 9.5(a), no es necesario calcular 
las flechas. Cuando el espesor de un miembro mixto, no pretensado, satisface los 
requisitos de la Tabla 9.5(a) no es necesario calcular la flecha que se produce 
despuls que el miembro se torna mixto, pero la flecha a largo plazo del miembro 
prefabricado deberi investigate. en base a la magnitud y duraci6n de la carga, 
antes de que la accifin compuesta se haga efectiva. 

9. 5. 4. 3 La flecha calculada de acuerdo a las Subsecciones 9. 5.4.1 y 9. 5. 4. 2 
no exceder& los Ifmites estipulados en la Tabla 9.5(b). 
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CAPITULO 10 FLEXION Y CARGAS AXIALES 

10.0 NOTACION 

a = Altura del bloque rectangular equivalente de esfuerzos tal como se define 
en la Seccifin 10.2.7. 

A = Area efectiva del concreto en traccion que rodea la armadura de flexion 

traccionada, y que tiene el mismo baricentro que tal armadura, dividida 
por el numero de barras o alambres, cm 2 . Cuando la armadura de flexion 
se compone de barras o alambres de diferentes diametros, el numero de 
barras o alambres se calculara como el area total de la armadura dividido 
por el area del alambre o barra mis grande que se util ice. 

A c * Area del nOcleo de un miembro comprimido zunchado, medida hasta el diame- 

tro exterior del zuncho, cm 2 . 

Ag * Area total de la seccion, cm 2 .' 

A $ * Area de la armadura en traccion, cm 2 . 

A $ £ = Area total de la armadura longitudinal, (barras n perfiles de acero), 

cm 2 . 

A^ = Area de perfil de acero estructural , tubo o perfii°s tubulares en una 

secciSn mixta, cm 2 . 

Aj = Area cargada. 

- Area maxima de la base de un tronco de piramide o cono eontenido comple - 

tamente dentro del apoyo que es geometricamente similar y concentrica con 
el area cargada. 

b = Ancho de la zona comprimida de la seccion, cm. 

c ■=. Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta ei eje neutro, cm. 

C m = factor que- rel aciona el diagrama de momento real con un diagrama equiva - 

lente de momento uniforme. 

d = Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el baricentro de la a£ 

madura traccionada, cm. 

d c ° Espesor del recubrimiento de concreto medido desde la tiora extrema trac- 

cionada hasta el cent.ro de la barra o alambre ubicado m^c cerca de ella, 
cm. 

E c = Modulo de elasticidad del concreto, kgf/cm 2 . Vease la Seccion 8.5.1. 
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Modulo de elasticidad de la armadura, kgf/cm 2 . Vease la Section 8.5.2. 

Rigidez a la flexion de un miembro comprimido. Veanse las Formulas 
(10-9) y (10-10). 

Resistencia especificada del concreto en compresion, kgf/cm 2 
Esfuerzo calculado en la armadura, bajo cargas de servicio, kgf/cm 2 . 
Resistencia cedente especificada de la armadura, kgf/cm 2 . 

Espesor total del miembro, cm. 

Momento de inercia de la seccion total del concreto alrededor del eje que 
pasa por el bari centro despreciando la armadura. 

Momento de inercia de la armadura alrededor del eje que pasa por el bari- 
centro de la seccion transversal del miembro. 

Momento de inercia del perfil de acero estructural, tubo o perfil tubu - 
lar, alrededor del eje que pasa por el baricentro de la seccidn transver- 
sal de un miembro mixto. 

Factor de longitud efectiva para miembros comprimidos. 

Longitud no soportada del miembro comprimido. 

Momento mayorado a utilizar para el diseno del miembro comprimido. 

Valor del menor momento mayorado en el extremo del miembro comprimido 
arriostrado, calculado segun un analisis conventional ellstico de pdrti - 
cos, positivo si el miembro se deforma con una sola curvatura, negativo 
si se deforma con curvatura doble. 

Valor del mayor momento mayorado en el extremo de un miembro comprimido 
debldo a aquellas acciones que no producen desplazamientos laterales apre 
ciables, calculado segun un anSlisis convencional elastico de pfirticos. 

Valor del mayor momento mayorado en el extremo de un miembro comprimido 
debido a aquellas acciones que producen desplazamientos laterales aprecia 
bles, calculado segun un analisis convencional elastico. 

Resistencia nominal a carga axial, en condiciones de deformacibn balancea 
da. Vfiase la Seccion 10.3.2. 

Carga crftica. Vlase la Formula (10-9). 

Resistencia nominal a carga axial para una excentricidad dada. 

Resistencia nominal a carga axial para una excentricidad Igual a cero. 

Carga axial mayorada para una excentricidad dada. 
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r 

2 


P 


p b 


= Radio de giro de la seccion transversal de un miembro comprimido. 

= Cantidad que limita la distribucion de la armadura de flexion. Vease el 
Articulo 10.6. 

= Factor definido en la Seccion 10.2.7 

= Relacion del maximo momento mayorado de la carga permanente al maximo 
momento mayorado de la carga total, siempre positiva. 

= Factor de magnificacion de momento flector en porticos arriostrados con- 
tra desplazamientos laterales, para considerar los efectos de la curvatu^ 
ra del miembro comprimido. 

= Factor de magnificacion de momento flector en porticos no arriostrados 
contra desplazamientos laterales, para considerar el incremento en el 
desplazamiento lateral producido -por las acciones laterales y gravitacio 
nales. 

- Cuantfa de la armadura en traccion 
p = A $ /bd 

= Cuantta de la armadura que produce condiciones de deformacifin balancea- 
da. Vease la Seccion 10.3.2. 

= Relaci6n del volumen de la armadura de los zunchos al volumen total del 
nucleo (medido por’la parte exterior de los zunchos) en un miembro com 
primido zunchado. 

= Factor de reduccion de resistencia. Vease el Articulo 9.3. 


10.1 ALCANCE 

Las disposiciones del Capitulo 10 se aplicaran al diseho de miembros some 
tidos a flexibn o a cargas axiales, o a su combinacion. 

10.2 HIPOTESIS DE DISEnO 

10.2.1 El diseno a la rotura de miembros sometidos a momentos y cargas axiales 
se basara en las hipotesis dadas en las Secciones 10.2.2 a 10.2.7, en el 
plimiento de las Condiciones de equilibrio aplicables y en la compatibil idao 

las deformaciones. 

10.2.2 Las deformaciones de la armadura 'y del concreto se supondran directamente 
proporcionales a su distancia al eje neutro, salvo para vigas altas con relacio- 
nes de altura a luz libre mayores que 2/5 en tramos continuos, y a 4/5 pa 
un tramo, donde se considerara una distribuci6n no lineal de deformaci 
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V6ase el ArtTculo 10.7. 


10.2.3 A los efectos del calculo, la deformacion maxima del concreto en su fi- 
bra extrema comprimida se supondra igual a 0.003. 

10.2.4 Para el calculo del esfuerzo en la armadura se usara el diagrama esfuer- 

zo-deformacion elasto-plastico con un modulo de elasticidad igual a E y un 

esfuerzo maximo igual a f S 

y 

10.2.5 En el calculo de la capacidad resistente de las secciones no se tomara en 
cuenta el esfuerzo de traccion del concreto. 


10.2.6 El diagrama esfuerzo-deformacion del concreto puede suponerse como rectan 
gular, trapezoidal, parabolico o de otra forma, siempre y cuando se obtenga una 
reslstencia acorde con los resultados de ensayos representatives. 

10.2.7 Los requisites de la Seccion 10.2.6 se pueden considerar satisfechos 
con una distribucion rectangular equivalente de esfuerzos en el concreto, defini- 
da en la siguiente forma: 

a. Se supondrS un esfuerzo en el concreto de 0.85 f* uniformemente distribuf- 
do sobre una zona comprimida, limitada por los bordes de la secciSn y una 
lfnea recta paralela al eje neutro y ubicada a una distancia a = e c de 
la fibra que tenga la mlxima deformacion en compresion. 

b. La distancia c desde la fibra con la maxima deformacion en compresifin has- 
ta el eje neutro deberS medirse en una direccion perpendicular a este eje. 

c. El factor 8^ se tomara en la siguiente forma: 

6j = 0.85 para f * < 280 kgf/cm 2 . 

8j = 1.05 - f^/1400 > 0.65 para f' > 280 kgf/cm 2 

10.3 PRINCIPIOS Y REQUIS1T0S GENERALES 

10.3.1 El diseno de secciones sometidas a flexion, cargas axiales, o su combina- 
ci6n, se basara en las hipotesis de compatibi 1 idad fijadas en el ArtTculo 10.2. 

10.3.2 Se define que en una seccion existen las condiciones de deformacion balan 
ceada cuando la armadura mas traccionada alcanza la deformacion correspondiente 7 
su esfuerzo cedente especificado f y y simul ta'neamente el concreto en compresifin 
alc-anza la deformacion maxima de 0.003. 


10.3.3 En los miembros sometidos a flexocompresion en los cuales la resistencia 
de diseno a carga axial <t> P n sea inferior que la menor de la dos cantida - 
des. 0.10 f. Ag y 4 P^, la cuantfa maxima de la armadura sera tal , que la 
profundidad del eje neutro no sera mayor que 0.75 de la que corresponde a las 
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condiciones de deformacion balanceada sin carga axial. Ademas en las vigas T la 
cuantia de la armadura en traccion que equilibra el concreto en compresion no se- 
ra mayor que 0.75 . 

10.3.4 Diseno de Miembros Sometidos a Carga Axial 

La resistencia de diseno a carga axial, de miembros comprimidos, <J> P , 
no sera mayor que uno de los lfmites definidos en las Subsecciones siguientes: 

10.3.4.1 Para miembros con armadura helicoidal que satisfagan los requisitos de 
la Seccion 7.10.4 o miembros mixtos que se ajusten al ArtTculo 10.13: 


^ P n(max) 


» 0.85 4> [0.85 f‘ (A g - A $t ) + f y A $t ] 


( 10 - 1 ) 


10.3.4.2 Para miembros con ligaduras que cumplan con la Seccion 7.10.5: 


^ P n(max) 


= 0.80 * [0.85 f' c (A g - A $t ) + f y A st ] 


( 10 - 2 ) 


10.3.5 Oiseno de Miembros Sometidos a Carga Axial y Momento Flector 

Los miembros sometidos a carga axial y momento se disenaran para el mo- 
mento maximo que actua simul taneamente con la carga axial. La carga axial mayora^ 
da P^ , no excedera para el caso de compresifin del valor dado en la Seccifin 
10.3.4. 

10.3.5.1 El momento mayorado maximo sera magnificado por los efectos de es- 

beltez de conformidad con el ArtTculo 10.10. 

10.4 DISTANCIA ENTRE ARR 1 0STRAM I EN T0S LATERALES OE MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION 

10.4.1 La longitud no arriostrada lateralmente entre apoyos de una viga, no sera 
mayor que 50 veces el menor ancho de la zona comprimida. 

10.4.2 Al determinar la separacion entre arriostramientos se tomarSn en cuenta 
los efectos de la excentricidad lateral de la carga que produce la flexion. 

10.5 ARMADURA MINIMA DE MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION 

10.5.1 En cualquier seccion de un miembro sometido a flexion, con excepcion de 
lo dispuesto en la Seccibn 10.5.2 cuando se requiera por analisis una armadura 
positiva, la cuantia p provista no sera menor que la dada por la expresion: 



( 10 - J) 


En vigas T y en los nervios de las losas nervadas, cuando el alma esta 
en traccion, la cuantia p se calculara, para este fin, considerando el ancho 
del alma. 
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Como alternativa, el area de la armadura provista en cada seccion, posi- 
tiva o negativa, sera por lo menos en un tercio mayor que la requerida por anali 
sis. 

10.5.2 Para losas macizas de espesor uniforme, el area minima y la separacion 
maxima de las armaduras principales seran las que se requieren por retraccion y 
temperatura de acuerdo al Articulo 7 . 12 . 

10.6 DISTRIBUCION DE LAS ARMADURAS DE FLEXION EN VIGAS Y LOSAS ARMADAS EN UNA 
DIRECCION 

10.6.1 Esta Seccion reglamenta la distribucion de armaduras para controlar la 
fisuracion debida a la flexion en vigas y losas armadas en una direccion. 

La distribucion de las armaduras de flexion en placas armadas en dos di- 
recciones se especifica en el Articulo 13.3. 

10.6.2 Las armaduras en traccion de miembros sometidos a flexion se distribui- 
ran adecuadamente en las zonas traccionadas del miembro tal como se requiere en 
la Seccion 10.6.3. 

10.6.3 Cuando la resistencia cedente de disefio f para las armaduras en trac- 
cion excede de 2800 kgf/cm 2 f las secciones correspondientes a los momentos po- 
sitives y negativos maximos se dimensionaran de tal manera que el valor z dado 
por la expresion: 

3 

z = f $ (10-4) 

no exceda de 31000 kgf/cm para ambientes interiores y 26000 kgf/cm para exte 

riores. Los esfuerzos calculados para las armaduras en condiciones de servicio 

f $ » en kgf/cm 2 , se determinaran dividiendo el momento actuante entre el pro - 

ducto del area del acero por el brazo mecanico. Como simpl i ficacion puede tomar 

se f como el 60 % de la resistencia cedente especificada f . 
s y 

10.6.4 Las disposiciones de la Seccion 10.6.3 pueden ser insuf icientes en es- 
tructuras sometidas a ambientes muy agresivos o las disenadas para ser impermea- 
bles al agua. En tal caso se requiere hacer investigaciones y tomar precaucio- 
nes especiales. 

10.6.5 Cuando el ala de una viga T esta en traccion, parte de las armaduras 
traccionadas disenadas a flexion se distribuira sobre el menor de los valores si 
guientes : 

El ancho efectivo del ala, el cual se define en el Articulo 8.9, 

Un ancho igual a 1/10 de la luz. 

Si el ancho efectivo del ala es superior a 1/10 de la luz se deberan 
colocar armaduras longitudinales adicionales en las partes restantes del ancho 
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10.6.6 Si' la altura de la viga es mayor de 75 cm, se colocara una armadura lo£ 
gitudinal de paramento de un area igual a por lo menos 10 % del area de la arm£ 
dura de traccion disefiada a flexion, la cual se distribuira en las caras latera- 
les de la viga, en la zona traccionada (por flexion), con una separacion no ma- 
yor que el ancho del alma, ni superior a 30 cm. Tal refuerzo puede incluirse en 
los calculos de la resistencia solo cuando se real ice un analisis ae compatibili- 
dad de deformaciones para determinar los esfuerzos en las barras o alambres indi- 
viduales. 

10.7 VIGAS-PARED 

10.7.1 Los miembros sometidos a flexion con una relacion do altura a luz libre 
mayor que 2/5 para tramos contTnuos, o 4/5 para tramos simplemente apoyados, 
se disenaran como vigas-pared (miembros de gran altura sometidos a flexion) to- 
mando en consideracion la distribucion no lineal de las deformaciones, y el pan - 
deo lateral. 

10.7.2 El diseno de vigas-pared para los efectos de corte satisfara los requisi- 
tes del ArtTculo 11.7. 

10.7.3 La armadura minima en traccion por flexion cumplira los requisitos del A£ 
tfculo 10.5. 

10.7.4 La armadura minima horizontal y vertical en las caras laterales de las 
vigas-pared sera la correspondiente al mas exigente de los requisitos de las Sec 
ciones 11.7.8 y 11.7.9 o las Secciones 14.3.2 y 14.3.3. 

10.8 SECC10N EFECTIVA DE MIEMBROS C0MPRIMID0S 

10.8.1 Miembros Comprimidos Aislados con Helices Multiples 

Los lfmites externos de la seccion efectiva de un miembro comprimido con 
dos o mas zunchos entrelazados se tomarSn hacia afuera de los bordes externos de 
las helices a una distancia igual al recubrimiento requerido por el ArtTculo 

7.7. 

10.8.2 Miembros Comprimidos que se Construyen Monoliticamente con Muros 

Los lTmites externos de la seccion efectiva de un miembro comprimido zun- 
chado o con ligaduras construido monoliticamente con un muro o pila de concreto 
se tomara ya sea como un cTrculo, un cuadrado o un rectangulo, cuya circunferen - 
cia o lados esten por lo menos 4 cm por fuera del zuncho. 

10.8.3 Seccion Circular Equivalente de Miembros Comprimidos 

En' miembros comprimidos de seccion cuadrada, octogonal o de otra forma 
similar, en lugar de usar para el diseno el area total completa, puede considerar 
se la de una seccion circular inscrita en la forma verdadera. Tanto el arr 
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total considerada, como la cuantfa requerida de las armaduras y la resistencia de 
diseno se basaran en la seccion circular asi definida. 

10.8.4 Area Efectiva Minima 

Para determinar la armadura minima y la resistencia de diseno en un miem- 
bro comprimido con una seccion mayor que la requerida por consideraciones de car- 
ga, puede usarse un area efectiva reducida A , no menor que la mi tad del area 
total . 9 

10.9 L1MITES PARA LAS ARMAOURAS DE MIEMBROS COMPRIMIDOS 

10.9.1 El area de las armaduras longitudinales para miembros comprimidos no mix- 
tos no sera menos de 0.01 ni mas de 0.08 veces el area total A de la sec- 
ci6n. Esta area de armaduras se refiere a la total idad de las barras en la sec- 
cion e incluye por lo tanto las barras solapadas si las hubiere. 

10.9.2 El numero mfnimo de barras de refuerzo longitudinal para miembros compri- 
midos sera de 4 para barras dispuestas dentro de ligaduras rectangulares o cir- 
culares, 3 para barras dentro de ligaduras triangulares y 6 para columnas con 
finadas por helices que cumplen con la Seccion 10.9.3. 

10.9.3 La cuantfa de armadura helicoidal no sera menor que el valor dado 
por la expresion: 

A f' 

p = 0.45 (-1-1) JL (10-5) 

A„ f 

C y 

donde f es la resistencia cedente especificada de la armadura helicoidal, la 
cual no sera mayor de 4200 kgf/cm 2 . 

10.10 EFECT0S DE ESBELTEZ EN LOS MIEMBROS SOMETIDOS A COMPRESION 

10.10.1 El diseno de los miembros" comprimidos se basara en las fuerzas y momen- 
tos determinados en el analisis de la estructura. Tal analisis tendra en cuenta: 

La influencia de las cargas axiales y de los momentos de inercia vacia - 
bles en la rigidez de los miembros. 

El efecto de las flechas sobre los momentos y las fuerzas. 

Los efectos de las deformaciones a largo plazo. 

10.10.2 En lug*r de las indicanones establecidas en la Seccion 10.10.1, los 
eft«,cos de la esbeltez en los inembros comprimidos pueden evaluarse de acuerdo 
con ci procedlmlento aproximado que se presenta en el ArtTculo 10.11. 

10. JO. 3 No es necesarlo aplicar los requisites detallados en el Artfculo 10.11 
si los efectos de esbeltez en ios miembros comprimidos se ^valuan de acuerdo 
con ia Seccifin 10.10.1. 
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10.11 EVALUACION APROXIMADA OE LOS EFECTOS DE ESBELTEZ 

10.11. ’ Longitud no Arriostrada de Miembros Comprimidos 

10.11.1.1 La longitud no arriostrada i de un miembro comprimido se tomara co 
mo la distancia libre entre las losas de entrepiso, vigas u otros miembros capa- 
ces de prr-'orcionarle apoyo lateral. 

10.11. jonde hay capiteles o cartelas, la longitud no arriostrada se medira 
hasta . /.tremo inferior del capitel o cartela en el piano considerado. 

10.11.2 Longitud Efectiva de Miembros Comprimidos 

10.11.2.1 Para miembros comprimidos arriostrados contra desplazamientos latera- 
les, el factor de longitud efectiva k se tomara como 1.0, a menos que un ana- 
lisis demuestre que puede usarse un valor inferior. 

10.11.2.2 Para miembros comprimidos no arriostrados contra desplazamientos late^ 
rales, el factor de longitud efectiva k se determinara teniendo en cuenta los 
efectos de la fisuracifin y las armaduras sobre la rigidez relativa, y sera mayor 
de 1.0. 

10.11.3 Radios de Giro 

Para miembros rectangulares comprimidos el radio de giro r puede to- 
marse igual a 0.30 veces la dimension total del miembro en la direccion en que 
se considera la estabilidad, e igual a 0.25 veces el diametro para miembros 
circulares comprimidos. Para otros tipos de secciones el radio de giro puede 
cal cul arse considerando solamente la seccifin total de concreto. 

10.11.4 Consideracion de los Efectos de Esbeltez 

10.11.4-.1 Para los miembros comprimidos arriostrados contra desplazamientos la- 
terales, los efectos de esbeltez pueden despreciarse cuando 

k«. u /r < 34-12 

10.11.4.2 Para miembros comprimidos no arriostrados contra desplazamientos la- 
terales, los efectos de esbeltez pueden despr. .iarse cuando 

k£ u /r < 22 

10.11.4.3 Para todos los miembros comprimidos se hara un analisis tal como se 
define en la Seccion 10.10.1 cuando 

kt u /r > 100 

10.11.5 Magnificacion de Momentos 
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10.11.5.1 Los miembros comprimidos se disenaran utilizando las cargas axiales ma 
yoradas P y provenientes del analisis estructural convencional y los mementos ma 
yorados magnificados M c definidos por la expresion: 


donde 


y 


1 - V* P c 


> 1.0 


6 s = 


1 - 1 V* ZP U 


P 

c 


IT 2 El 

(k*. ) z 
u' 


(10-7) 

(10-8) 

(10-9) 


1 P u y 1 P c son las sum 3torias para todas las columnas del piso considerado. 
Para los porticos no arriostrados contra desplazamientos laterales deben calcular 
se los dos valores, 6 b y < 5 $ . Para porticos arriostrados contra desplazamien- 
tos laterales, 6 $ sera igual a cero. El valor de k usado para determinar P 
de la Formula (10-9) se obtendra segun la Subseccion 10.11.2.1 para calcular 
6 b y segfin la SubsecciSn 10.11.2.2 para calcular 6 $ . 

10.11.5.2 Como una aproximacion aceptable el valor de El en la expresi6n 
(10-9) puede tomarse bien sea como: 


£1 = 


< E c V 5 ' + E. 
1 + fi, 


1 

se 


( 10 - 10 ) 


o en forma conservadora : 

El 


E 1/2.5 
c 9 

1 + » 6 


(10-11) 


donde 8 d es la relacion entre el momento debido a la carga permanente y el 
momento debido a la carga total. 

10.11.5.3 Para los miembros arriostrados contra desplazamientos laterales, y 
sin cargas transversales entre los apoyos, el valor de C m en la expresion 
(10-7) puede tomarse como: 

M ih 

C ' 0.6 + 0.4 

•n 


(10-12) 
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pero no menor de 0.4. 

Para todos los demas casos C se tomara igual a 1.0. 

m 

10.11.5.4 Si los calculos indican que no hay momentos en ambos extremos del raiem 
bro comprimido o que las excentricidades en los extremos obtenidas por calculo 
son menores que (1.5 + 0 . 0 3 h J cm, el valor de M2 en la Formula 110-6) se 
basara en una excentricidad minima de (1.5 + 0.03h) cm, para cada uno de los 
ejes principales de inercia por separado. La relacion ^n^^b en V a Formula 
(10-12) se determinara de acuerdo a una de las formas siguientes: 

a. Cuando las excentricidades calculadas en los extremos son menores que 
(1.5 + 0.03h) cm, se pueden usar los momentos calculados para evaluar 

M lb^ M 2b en la U0-12). 

b. Cuando los calculos indican que practicamente no existen momentos en ninguno 
de los dos extremos del miembro comprimido, la relacion ^5/^25 se tomara 
igual a uno. 

10.11.5.5 Si los calculos indican que no hay momentos flectores en ambos extre - 
mos de un miembro comprimido que no est5 arriostrado contra desplazamientos late- 
rales, 0 cuando las excentricidades calculadas para los extremos son menores de 
(1.5 + 0.03h) cm, el valor de M 2b en la .FSrmula (10-6) se basara en una ex - 
centricidad minima de (1.5 + 0.03h) cm, considerada separadamente para cada eje 
principal. 

10.11.6 Magnificacion de Momentos para. Miembros Sometidos a Flexifin 

En los porticos no arriostrados contra desplazamientos laterales, los 
miembros sometidos a flexion se diseoaran para los momentos magnificados totales 
en los extremos de los miembros comprimidos que concurren al nodo. 

10.11.7 Magnificador de Momentos 6 para Flexion Biaxial 

En el diseno de miembros comprimidos sometidos a flexion biaxial, los 
momentos actuantes se magnificarSn simil taneamente por los respectivos valores 6, 
tomando en cuenta para el calculo de estos ul timos las condiciones de restriccion 
correspondientes al eje respectivo. 

10.12 TRANSMISION DE LAS CARGAS DE LAS C0LUMNAS A TRAVES DEL SISTEMA DE 
ENTREPIS0 

Cuando la resistencia a la compresion especificada para el concreto de 
una columna sea mayor de .1.4 veces la especificada para el sistema del entrepi- 
so, la transmisidn de la carga a traves del mismo se hara mediante uno de los 
tres siguientes procedimientos : 
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10.12.1 El concreto de la resistencia especificada para la columna se vaciara en 
el entrepiso en una zona que rodea la columna, que se extender! hasta una distan- 
ce no menor de 60 cm del perfmetro exterior de la columna. El concreto de la 
columna quedaran bien integrado con el concreto del entrepiso y se vaciara de 
acuerdo con las Secciones 6.4.5 y 6.4.6. 

10.12.2 La resistencia de una columna que atraviesa un sistema de entrepiso se 
basara en el menor valor de la resistencia del concreto, considerando las armadu- 
ras longitudinales y transversal es existentes en la seccion. 

10.12.3 Para columnas confinadas lateralmente en los cuatro lados por losas, pla 
cas o vigas de aproximadamente igual altura, la resistencia de la columna puede 
basarse en una supuesta resistencia del concreto en el nodo igual al 75 % de la 
resistencia del concreto de la columna mas el 35 % de la del concreto del entre 

piso, pero no se tomara mayor que el dr L ' e de la resistencia del concreto deT 
entrepiso. 


10.13 MIEMBROS MIXT0S C0MPRIMID0S 

10.13.1 Los miembros comprimidos mixtos incluyen a los reforzados longitudinal - 
mente con perfiles de acero estructural , tubos o perfiles tubulares, con o sin 
barras longitudinales. 

10.13.2 La resistencia de un miembro mixto se calculara para las mismas condicio 
nes lfmites aplicables a los miembros ordinarios de concreto armado. 

10.13.3 La parte de la resistencia de la seccion a carga axial asignada al con - 
creto debe ser transferida al concreto en forma directa y no por adherencia con 
la seccifin de acero estructural. Esta transference por compresifin directa puede 
ser lograda mediante mensulas, conectores de corte, planchas o barras de refuerzo 
soldadas al perfil de acero. con anterioridad al vaciado. 

10.13.4 La parte de la resistencia de la seccion asignada al acero debe ser 
transferida al acero por conexion directa al perfil, tubo o perfil tubular. 

10.13.5 Para la evaluacion de los efectos de esbeltez, el radio de giro de una 
seccion jnixta no sera mayor que el valor dado por la siguiente formula: 


r 


/ 


l L s J t 
(E c V 5} + E s A t 


(10-13) 


Como una aproximacion aceptable del valor El en la Formula (10-9) pue 
de tomarse el que resulta de aplicar la siguiente expresion: 


El 


E c V 5 

1 + e. 


+ E s ! t 


(10-14) 
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10.13.6 Nucleos de Concreto Embutidos en Perfiles Tubulares de Acero Estructural 


10.13.6.1 En 1 os miembros mixtos con nucleos de concreto embutidos en perfiles 
tubulares de acero estructural, el espesor de sus paredes no sera menor que los 
siguientes valores: 
a. Para secciones de lados rectos: 


b 



para cada cara de ancho b 


b. Para secciones circulares de diam'etro h. 



10.13.6.2 Para el calculo de A t e I t se pueden considerar las barras longitu^ 
dinales ubicadas dentro del nucleo de concreto embutido. 

10.13.7 Armadura Helicoidal Alrededor de un Nucleo de Acero Estructural 

Un miembro mixto cuyo concreto esta armado por medio de helices que ro- 
dean el nucleo de acero estructural, cumplira lo siguiente: 

10.13.7.1 La resistencia especificada a la compresi6n del concreto no serS menor 
de 175 kgf/cm 2 . 

10.13.7.2 La resistencia cedente de diserio del nucleo de acero estructural serS 
la resistencia cedente minima especificada para el grado de acero estructural que 
se util ice pero sin exceder de 3500 kgf/cm 2 . 

10.13.7.3 La armadura helicoidal cumplira con los requisitos de la Seccion 
10.9.3. 

10.13.7.4 Las barras longitudinales colocadas dentro de la helice tendran un 

Srea no menor de 0.01 ni mayor de 0.08 veces el area neta de la secci6n del 
concreto. 

10.13.7.5 Para el calculo de A t e I t pueden considerarse las barras longitu- 
dinales ubicadas dentro de la armadura helicoidal. 

10.13.8 Ligaduras Alrededor de los Nucleos de Acero Estructural 

Los miembros mixtos con armadura transversal constituida por ligaduras 
que encierran el concreto que rodea al nucleo de acero estructural cumpliran lo 
siguiente: 

10.13.8.1 La resistencia a la compresion especificada del concreto f£ no sera 
menor de 175 kgf/cm 2 . 
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10.13.8.2 La resistencia cedente de diseno del nucleo de acero estructural sera 
la resistencia cedente minima especificada para el grado de acero estructural que 
se util ice, pero sin exceder de 3500 kgf/cm 2 . 

10.13..8.3 Las ligaduras que rodean compl etamente el nucleo de acero estructural 
se colocaran en toda su longitud. 

10.13.8.4 Las ligaduras estaran constituidas por barras cuyos diametros no seran 
menores de 1/50 veces la mayor dimension transversal del miembro mixto, pero no 
seran inferiores a la barra N° 3 ni necesitaran exceder de la N° 5. Tambien 
puede utilizarse malla soldada de alambre con un area equivalente. 

10.13.8.5 La separacion de las ligaduras no excedera de: 

16 veces el diametro de las barras longitudinales, 

48 diametros de las ligaduras 

La mitad de la menor dimension transversal del miembro mixto. 

10.13.8.6 Las barras longitudinal es rodeadas por las ligaduras no tendran menos 
de 0.01 ni mas de 0.08 veces el area neta de la seccion del concreto. 

10.13.8.7 La separacion de las barras longi tudinales no sera mayor que la mitad 
de la menor dimension transversal del miembro mixto, debiendo colocarse una barra 
longitudinal en cada esquina. 

10.13.8.8 A1 calcular el area para determinar la resistencia se pueden conside - 
rar las barras longi tudinales rodeadas por las ligaduras, pero no se tomarSn en 
cuenta al calcular 1^ cuando se evaluen los efectos de esbeltez. 

10.14 RESISTENCIA DEL CONCRETO AL APLASTAMIENTO 

10.14.1 La resistencia de diseno del concreto al aplastamiento no excedera de 
(0.85 Aj) excepto en los siguientes casos: 

10.14.1.1 Cuando la superficie de apoyo sea mas ancha que el area cargada en to 
dos los lados, la resistencia de diseno del apoyo sobre el area cargada puede mul 
tiplicarse por / A^/ A j , pero no mas de 2, 

10.14.1.2 Cuando la superficie de apoyo sea inclinada o escalonada, puede 

tomarse como el area de la base inferior del mayor tronco de piramide o de cono 
^cto contenido completamente dentro del apoyo, y que tenga como base superior el 
Srea cargada y pendientes laterales con la relacion de 1 vertical a 2 horizon 
tal . 
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CAPITULO 11 CORTE Y TORSION 


ll.o 


a 

A 



A 

A 


s 

t 


A 


v 



C 1 


NOTACION 

= Luz de corte: distancia entre la carga concentrada y la cara del apoyo. 

= Area de la seccion del concreto que resiste transference de corte, cm 2 . 

= Area de la armadura de flexion que en una mensula resiste el momento ma- 
yorado V u a + N uc (h - d); cm 2 . 

= Area total de la seccion, cm 2 . 

= Area de las armaduras de corte paralelas a las armaduras de flexion 
traccionadas, cm 2 . 

= Area total de las armaduras longitudinales que resisten torsidn, cm 2 . 

= Area de la armadura que en una mensula resiste la fuerza de traccion 
N uc ; cm2 - 

* Area a la armadura en tracci6n, cm 2 . 

= Area de una rama de estribo cerrado que resiste torsion dentro de una 
distancia s, cm 2 . 

- Area de las armaduras de corte dentro de una distancia s, o Srea de las 
armaduras de corte perpendiculares al refuerzo de flexidn en traccion 
dentro de.una distancia s, para vigas-pared sometidas a flexifin, cm 2 . 

= Area de las armaduras de corte por friccidn, cm 2 . 

= Area de las armaduras de corte paralelas al refuerzo de flexion en trac- 

ci6n, dentro de una distancia s^, cm 2 . 

= Ancho de la cara comprimida del miembro, cm. 

= Perfmetro de la seccion crftica para placas y zapatas, cm. 

= Ancho de la porcidn de 1 a seccion transversal que contiene los estribos 
cerrados que resisten la torsion, cm. 

= Ancho del alma, o diametro de una seccion circular, cm. (Para losas y 

placas nervadas definidas en el Artfculo 8.10, t> w se tomara igual al 

promedio del ancho del nervio en la seccion considerada, salvo que la 
parte mas angosta del nervio este sometida a compresion por flexion, en 
cuyo caso b w se tomara igual al espesor minimo del nervio). 

= Dimension de la columna, capitel o mensula rectangular o rectangular 
equivalente, medida en la direccion de la luz para la cual se determinan 
los momentos, cm. 
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c 2 ~ Dimension de la columna, capitel o mensula rectangular o rectangular 
equivalente, medida transversalmente a la direccion de la luz para la 
cual se determinan los momentos, cm. 

- Factor que relaciona las propiedades de los esfuerzos cortantes y de 
torsion 



d = Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el baricentro del re- 
fuerzo longitudinal en traccion, cm. (Para secciones circulares, d no 
necesita ser menor que la distancia desde la fibra extrema comprimida 

hasta el bari<-°ntro del refuerzo en traccion de la mi tad opuesta del 

miembro). 

r = Resistencia a la compresion especificada del concreto, kgf/cm 2 . 

f ct * Resistencia promedio a la traccion indirecta del concreto de agregados 

livianos, kgf/cm 2 . 

= Esfuerzo debiao a la carga permanente no mayorada, en la fibra extrema 
de la seccion donde el esfuerzo de traccifin se debe a cargas aplicadas 
externamente, kgf/cm 2 . 

fy = Resistencia cedente especificada de las armaduras, kgf/cm 2 . 

h s Espesor total del miembro, cm. 

h y = Espesor total de la seccion transversal de una parilla, cm. 

h w . = Altura total del muro desde la base hasta la parte superior, cm. 

I = Momento de inercia de la seccion que resiste las cargas mayoradas. 

t- n = Luz libre. Vease el Capftulo 10. 

= Longitud del brazo de una parrilla desde el baricentro de la carga con- 
centrada o reaccion, cm. 

t w = Longitud horizontal del muro, cm. 

M = Momento modificado. 

m 

Mp = Momento plastico requerido de la seccion transversal de una parrilla. 

M^ = Momento mayorado en la seccion. 

M y =‘ Momento resistente de una parrilla. 

N u = Carga axial mayorada que se presenta simul taneamente con V ; positiva 
para compresion, negativa para traccion, incluye los efectos de traccion 
ocasionados por la fluencia y la retraccion. 



COVENIN-MINDUR 1753 


83 


N = Fuerza de traccion mayorada que actua simul taneamente con V sobre la 

uc u 

mensula, positiya para traccion. 

s = Separacion de las armaduras de corte o de torsion en direccion paralela 

al refuerzo longitudinal, cm. 

s^ = Senaracion de las armaduras verticales en el muro, cm. 

= acion de las armaduras de corte. o de torsion en direccion perpendicu^ 

al refuerzo longitudinal o de las armaduras horizontales en el mu - 
ro , cm . 

T c = Momento torsor resistente nominal atribuido al concrete. 

T * Momento torsor resistente nominal . 

n 

T s = Momento torsor resistente nominal atribuido al refuerzo de torsion. Vea- 
se la Subseccion 11.5.9.1. 

T u * Momento de torsifin mayorado en la seccion. 

V * Resistencia nominal a corte atribui.da al concreto. 

c 

V = Resistencia nominal a corte atribuida al concreto cuando el agrietamiento 
ci 

diagonal resulta de la combination de corte y momento. 

V = Resistencia nominal a corte atribuida al concreto, cuando el agrietamien- 
cw 

to diagonal resulta del exceso del esfuerzo de tracci6n principal en el 
alma. 

V. = Fuerza cortante en la seccidn debida acarga permanente no mayorada. 
d 

V. = Fuerza cortante mayorada en la seccion debida a las cargas aplicadas ex- 

ternamente que se presenta simul taneamente con M max . 

V = ■ Resistencia nominal al corte. 
n 

V $ = Resistencia nominal al corte atribuida a las armaduras de cc te. 

V u = Fuerza cortante mayorada en la seccion. 

x = Dimension total menor de una parte rec; angular de una seccion transver - 

sal . 

y = Dimension total mayor de una parte rectangular de una seccion transver - 

sal . 

Ex 2 y = Propiedades de la seccion sometida a torsion. Veanse las Subsecciones 
11.5.1.1 y 11.5.1.2. 

x, = Dimension mas corta centro a centro de un estribo rectangular cerrado. 
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yj = Dimension mas larga, centro a centro de un estribo rectangular cerrado. 

y t = Distancia del eje baricentrico de la seccion total, despreciando las armadu 
ras (paralelo al eje neutro) hasta la fibra extrema en traccion. 

a = Angulo entre los estribos inclinados y el eje longitudinal del miembro. 

a f = Angulo entre la armadura de corte por friccion y el piano de corte, grados. 

°t = Coeficiente definido como una funcion de yj/x,. Vease la Subseccion 
11.5.9.1. 

®v * Relacion de la rigidez del brazo de la parrilla a la seccion de la placa 
mixta que lo rodea. Vlase la Subseccion 11.10.4.4. 

= R e l ac io n del lado largo al lado corto del area de carga concentrada o de 
reaccidn. 

Yf * Fraccion de momento no equilibrado transferido por flexion en las uniones 
placa-columna. VSase la Subseccion 13.2.2.3. 

Y v = Fraccion del momento no balanceado transferido por excentricidad de corte 
en las conexiones 1 osa-col umna . Vlase la Seccifin 11.11.2. 

Yy = 1 - Yf 

n c Numero de brazos iguales en una parrilla utilizada como armadura de corte. 

X = Factor correctivo relacionado con el peso unitario del concreto. 

V - Coeficientd de friccifin. VSase la SecciSn 11.6.4.3 

p B Cuantfa de la armadura en traccidn, cm 2 -* 

p * A $ /bd 

p h = ^ e ^ ac ^ n del Srea de las armaduras horizontales de corte al area total de 
concreto de la seccion vertical. 

P n ■ RelaciSn del Srea de las armaduras verticales de corte al area total de 
concreto de la seccion horizontal. 

p * A /b d 
w s' w 

* Factor de reducci$n de resistencia. Vease el ArtTculo 9.3. 


11.1 RESISTENCIA AL CORTE 
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11.1.1 El diseno de las secciones transversales sometidas a corte deberan satis- 
facer la condicion; 

V < 4 . V (11-1) 

u - Y n 

donde es la fuerza cortante mayorada en la seccion considerada y V n es la 

resistencia nominal al corte calculada segun la siguiente expresion: 

V » V + V (11-2) 

n c $ 

donde V c es la resistencia nominal al corte asignada al concreto de acuerdo con 
el ArtTculo 11.3 y V $ es la resistencia nominal al corte asignada a las arma- 
duras segun la Seccifin 11.4.6. 

11.1.1.1 Al determinar la resistencia al corte V n se considerara el efecto de 
cualquier abertura existente en los miembros. 

11.1.1.2 Siempre que sea aplicable, al determinar V c se consideraran los efec- 
tos de las tracciones axlales debidas a la fluencia y a la retraccifin en los 
miembros restringidos. En los miembros de altura variable tambien pueden inclui> 
se los efectos de los esfuerzos de compresifin inclinados debidos a la flexifin. 

11.1.2 La fuerza cortante maxima mayorada V u correspondiente a los apoyos . se 
puede calcular segun la -Subsecci 6 n 11.1.2.1 cuando se cumplen las dos condicio- 
nes siguientes: 

a. La reaccion del apoyo, en la direccion del corte actuante, produce compre- 
sion en la zona extrema del miembro. 

b. No hay cargas concentradas entre la cara del apoyo y la posicifin de la sec - 
c16n crftica definida en la Subseccifin 11.1.2.1. 

11.1.2.1 Cuando la reaccifin, en la direccidn de la fuerza cortante produce com- 
presi 6 n en las zonas extremas de un miembro, las secciones ubicadas a menos de 
una distancia d, medida desde la cara del apoyo, pueden disefiarse para la misma 
fuerza cortante V u que la calculada a la distancia d. 

11.1.3 Para las vigas-pared, mensulas y muros estructurales, asf como para las 
losas, placas y zapatas, se aplicaran las disposiciones especiales de los Ar- 
tfculos 11.7 a 11.10. 

11.2 CONCRETO LIVIANO 

11.2.1 Cuando se utilice concreto con agregado liviano, se aplicara una de las 
siguientes modificaciones para el calculo de las resistencias V c y T c . 
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11.2.1.1 Cuando se especifique -f y el concreto se dosifique de acuerdo con 

el Articul o 4,2, las di sposiciones para V c y se modificaran sustituyendo 
a por f c ^./ 1.8, pero el valor de f^/1.8. no excedera de / . 

11.2.1.2 Cuando no se especifique f , todos los valores de / f 1 que forman 

ct c 

parte de las expresiones de V c , T c y M cr se mul tipi icaran por 0.75 para el 

concreto "totalmente liviano" y 0.85 para el concreto "liviano con arena" 
Cuando haya reemplazo parcial de arena puede interpolarse linealmente. 

11.3 RESISTENCIA AL CORTE ASIGNAOA AL CONCRETO 

11.3.1 La resistencia al corte V c se calculara segun las disposiciones de las 

Subsecciones 11.3.1.1 a 11.3.1.4, a menos que se efectue un calculo mas preci- 

so de acuerdo con la Seccion 11.3.2. Las formulas contenidas en las Subsec- 
ciones y Seccion mencionadas, son aplicables a miembros de seccifin circular, siendo 
t>w el diametro de la seccion y d la ''stancia entre la fibra extrema en com- 
presion y el baricentro del refuerzo en traccion de la mitad opuesta del miembro. 

11.3.1.1 Para miembros sometidos unicaroente a corte y flexion, 

V c = 0.53 /~F c b w d (11-3) 

11.3.1.2 Para miembros sometidos a compresi6n axial, 

N 

V = 0.53 (1 + 0.007 — Si-) J~T~ b d (11-4) 

c A c w • 

9 

La cantidad N^/A^ se expresara en kgf/cm z . 

11.3.1.3 Para miembros sometidos a una traccifin axial significativa la armadura 
de corte se disenara para resistir la fuerza cortante total. 

11.3.1.4 En secciones donde el momento de torsion mayorado T es mayor de 
♦ (0.13 /TT - Ex 2 y) se tomara: 


0.53 b d 



11.3.2 La resistencia al corte asignada al concreto V^, puede determinarse con 
mayor precision segun las Subsecciones 11.3.2 i a 11.3.2.3. 

11.3.2.1 Para miembros' sometidos unicamente la combinacion de corte y flexion, 

\ - (o.s rr^ * i76 p, !h- 1) tyi 

n 


(11-6) 
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pero no sera mayor que 0.93 / f ^ b^d . es el momento mayorado que se produ- 
ce simultaneamente con en la seccion considerada y el valor V y d/M u .en la 
Fdrmult (11-6) no se tomara mayor de 1.0. 


11.3.2.2 Para miembros sometidos a compresion axial, puede usarse la Formula 


(11-6) para calcular V c , sustituyendo M y por M m 


donde : 


M = M - N 


(4h - d) 
8 


(11-7) 


En este caso el valor V d/M, puede exceder el valor de 1.0. Sin embargo, \I Q 

li 0 

no s® tomara mayor que: 

/ N 

v c • 0.93 b w d \| 1*^. (U -' 8> 

9 

donde N /A se expresara en kgf/cm 2 . Cuando el valor M , obtenido por la 
Ffirmula (11-7) es negativo, V Q se calculara mediante la (11-8). 

11.3.2.3 Para miembros sometidos a traccion axial significativa. 


V e 0.53 (1 + __ y _ ) VTTbd (11-9) 

c 35 A C 

9 

donde N es negativa para tracciSn. La cantidad N u /A g se expresarS en 
kgf/cm 2 . 

11.4 RESISTENCIA AL CORTE ASIGNAOA A LAS ARMADURAS 

11.4.1 Tipos de Armaduras de Corte 

11.4.1.1 Las armaduras de corte pueden consistir de: 

a. Estribos perpendiculares al eje del miembro. 

b. Hallas soldadas de alambres, con alambres colocados perpendicularmente al 
eje del miembro. 

11.4.1.2 Las armaduras de corte pueden tambien consistir de: 

a. Estribos que formen un anguio de 45° o mas con las armaduras longitudina- 
les en traccion. 

b. Armaduras longitudinales con dobleces que forman un anguio de 30° o mas 
con las restantes armaduras longitudinales en traccion. 

c. Combinaciones de estribos y armaduras longitudinales dobladas. 

d. Zunchos. 

11.4.2 La resistencia cedente de diseno de las armaduras de corte no excedera de 
4200 kgf/cm 2 . 
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11.4.3 Los estribos y las otras barras o alambres que se utilizan como armaduras 
de corte abarcaran toda la altura util d y ambos extremos se anclaran para de- 
sarrollar la resistencia cedente de diseno de las armaduras de acuerdo al Ar- 
tfculo 12.12. 


11.4.4 Lfmites de Separacion para las Armaduras de Corte 

11.4.4.1 La separacion de las armaduras de corte colocadas perpendicularmente al 
eje del miembro no excedera de d/2 ni de 60 cm. 

11.4.4.2 Los estribos inclvnados y las armaduras longi tudinales dobladas se sepa 
raran de tal modo que cada Ifnea a 45° que se extienda hacia la reaccion desde 
la mitad de la altura util del miembro, hasta la armadura longitudinal de trac- 
cifin, sea cruzada al menos por una armadura de corte. 

11.4.4.3 Cuando V $ exceda de 1.06 /Tp b^d las separaciones maximas dadas 
en las Subsecciones 11.4.4.1 y 11.4.4.2 se reduciran a la mitad. 

11.4.5 Armadura Mfnima de Corte 

11.4.5.1 Cuando’ la fuerza cortante exceda de la mitad de la resistencia al 
corte asignada al concreto se colocara una armadura minima de corte en todos los 
miembros sometidos a flexion, excepto en los siguientes casos: 

a. Losas o placas, zapatas y cabezales. 

b. Entrepisos nervados de concreto, definidos en el Articulo 8.10. 

c. Vigas cuya altura total no exceda al mayor de los siguientes valores: 

25 cm 

2.5 veces el espesor del ala 
1/2 del ancho del alma 


11.4.5.2 No sera necesario aplicar los requisitos de la Subseccifin 11.4.5.1 so 
bre armadura mfnima, si se demuestra mediante ensayos que sin esa armadura es po- 
sible desarrollar la resistencia de agotamiento requerida en flexion y corte. Ta 
les ensayos deberan simular los efectos del asentamiento diferencial, fluencia, 
retraction y cambios de temperatura, en base a una estimacion razonable de estos 
efectos que puedan ocurrir en condiciones de servicio. 


11.4.5.3 Cuando de acuerdo a la Subseccion 11.4.5.1 o por calculo se requieran 
armaduras de corte, y si el momento de torsion mayorado no excede 

<t> (0.13 Ex 2 y), el area minima de las armaduras A e corte se calculara por 

la formula: 


A 


v 


b s 
w 


3.5 


( 11 - 10 ) 
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donde b y s se expresaran en cm. 
w 

11.4.5.4 Cuando el momento de torsion mayorado exceda de 

<j> (0.13 / f' Ex z y) y cuando de acuerdo a la Subseccion 11.4.5.1 o por calcu- 
lo se requieran armaduras en el alma, el area minima de estribos cerrados se cal- 
culara p<Jr la formula: 

b s 

A + 2A = 3.5 — — (11-11) 

V 1 f 

y 

11.4.6 Diseno de las Armaduras de Corte 

11.4.6.1 Donde la fuerza cortante mayorada V y exceda la resistencia a corte 

$ V c , se disenarln armaduras de corte que satisfagan las Formulas (11-1) y 

(11-2), en las cuales la resistencia a corte V $ se calculara de acuerdo con 
las Subsecciones 11.4.6.2 a 11.4.6.8. 

11.4.6.2 Cuando se utilicen armaduras de corte perpendiculares al eje del miem- 
bro su resistencia serS: 

A f d 

Y = v — (11-12) 
s s 

donde A y es el £rea de las armaduras de corte en la distancia s. 

En secciones circulares, d es la distancia entre la fibra extrelna en 
compresion y el baricentro del refuerzo en traccion de la mitad opuesta del miem- 
bro, y A serS el doble del area de la barra que constituye el zuncho o ligadu^ 
ra. 

11.4.6.3 Si se utilizan estribos inclinados como armadura de corte su resisten- 
cia serS: 

A f (sen a + cos a) d 

v = v y . (11-13) 

s s 

11.4.6.4 Cuando la armadura de cor.te consista de una sola barra o un solo grupo 

de barras paralelas, todas dobladas a la misma distancia del apoyo, su resisten- 

cia sera: 

V $ = A y f sen a (11-14) 

pero no mayor que 0.80 J f‘ b d 

11.4.6.5 Si la armadura de corte consiste de una serie de barras dobladas parale 
las o grupos de barras dobladas paralelas a diferentes distancias de los apoyos, 
la resistencia al corte V $ se calculara por la Formula (11-13). 
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11.4.6.6 Umcamente las 3/4 partes centrales de la porcion inclioada de cual - 

quier barra longitudinal doblada se consideraran efectivas para las armaduras de 
corte. 

11.4.6.7 Cuando se util ice mas de un tipo de armaduras de corte para reforzar la 
misma zona de un miembro, la resistencia al corte V $ se calculara como la suma 
de los valores V $ correspondientes a cada tipo. 

11.4.6.8 La resistencia al corte V no se tomara mayor que 2.1 / f* * b d 

s c w 

11.5 RESISTENCIA A CORTE Y TORSION COMBINADOS PARA MIEMBROS CON SECCIONES 
RECTANGULARES 0 CON ALAS 

11.5.1 Los efectos de la torsion se incluiran con los de corte y flexion cuando 
el momento de torsion maycrado T u exceda de <f> (0.13 • r F~ Lx 2 y). En caso 
contrario los efectos de la torsion pueden despreciarse. 

11.5.1.1 Para miembros con seccion rectangular con o sin alas, la sumatoria 
£x 2 y se extender^ a los rectangulos componentes de la seccidn, pero los anchos 
de los salientes del ala utilizados en el diseno no excederSn de 3 veces su 
espesor. 

11.5.1.2 Una seccidn rectangular en cajon puede tomarse como una seccion maciza, 
siempre y cuando el espesor de la pared h c sea al menos x/4. Una seccion en 
cajdn con un espesor de pared menor de x/4, pero mayor que x/10, tambien pue- 
de tomarse como seccidn maciza, excepto que la sumatoria Ix 2 y se multiplicara 
por 4h c /x. Cuando sea menor que x/10 se considerara la rigidez a la 
torsidn del elemento tubular. Se dispensaran chaflanes en las esquinas interio- 
res de todas las secciones cajdn. 

11.5.2 Si en un miembro el momento de torsidn mayorada T y se requiere para 
mantener el equilibrio, se disenarl para soportar ese momento de torsidn, de 
acuerdo con las Secciones 11.5.4 a 11.5.9. 

11.5.3 En una estructura hiperestatica, donde puede ocurrir una reduccion de 
los momentos de torsidn debido a la redistribucion de las fuerzas internas, el 
maximo momento de torsidn mayorado T^ puede reducirse a 

<p (1.06 /T£- ix 2 y/3). 

11.5.3.1 En c zso anterior se utilizaran en el diseno los momentos y fuerzas 
cortantes debidamente ajustados en los miembros adyacentes. 

11.5.3.2 Cuando enun miembro la solicitacion de torsidn proviene de una losa 
dlcha solicitacidn se tomard como uniformemente distribufda a lo largo del miem- 
bro, en lugar de un analisis mis exacto. 
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11.5.4 Las secciones ubicadas a menos de una distancia d medida desde la cara 
del apoyo, pueden disenarse para el mismo momento de torsion T u que se haya cal- 
culado para la distancia d. 

11.5.5 Resistencia a la Torsion 

El diseno de secciones sometidas a torsion se basara en la condicion: 

T < A T (11-15) 

u - Y n 

di de es el momento de torsion mayorado en la seccion considerada y J n es 

la resistencia nominal a momento torsor calculada por la formula: 

T = T + T (11-16) 

n c s 


donde T es la resistencia nominal a momento torsor asignada al concreto de 

c 

acuerdo con la Seccion 11.5.6 y T $ es la resistencia nominal a momento torsor 
asignada a las armaduras de torsion de acuerdo con la Seccion 11.5.9. 

11.5.6 Resistencia a la Torsi6n Asignada al Concreto 


1:1. 5. 6.1 La resistencia a la torsion asignada al concreto 
diante la f6rmu1a: 


0.21 .Hr - 1 x 2 y 


T c - = 

0.4 V 

V 1 + ( -) 

V C t T u 


se calculara me- 


(11-17) 


donde es un coeficiente que relaciona los esfuerzos por corte y torsion que 
se calcula como sigue: 

b w d 

t Zx z y 


11.5.6.2 Para miembros sometidos a una traccion axial considerable, ’ 3S armaduras 
de torsion se disenaran para soportar el momento de torsion total, a menos que se 
efectue un calculo mas detallado en el cual T c dado por la Formula (11-17) y 
V c dado por la Formula (11-5) se multipliqur por (1 + 0.«.id N t/ A g) siendo 
N y negativo cuando hay traccion. 

11.5.7 Requisitos para las Armaduras de Torsion 

11.5.7.1 Donde se requiera, se proporcionaran armaduras de torsion, ademas de las 
que fuesen necesarias para resistir el corte, la flexion y la fuerza axial. 

11.5.7.2 Las armaduras requeridas para torsion pueden combinarse con las que se 
necesiten para resistir las otras sol icitaciones, siempre y cuando el area propor- 
cionada sea la suma de las areas requeridas individualmente y se cumpla con las 
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di spos iciones mas estrictas de separacion y colocacion, 

11.5.7.3 Las armaduras de torsion consistiran de estribos cerrados o helices, com 
binados con barras longitudinales. 

11.5.7.4 La resistencia cedente para el diseno de las armaduras de torsion no se- 
ra superior a 4200 kgf/cm 2 . 

11.5.7.5 Para desarrollar la resistencia cedente de diseno de las armaduras, los 
estribos y demas barras y alambres que se utilicen como armaduras de torsion se 

extenderan a partir de la fibra extrema una distancia d y se anclaran de acuerdo 
al Articulo 12.13. 

11.5.7.6 Se colocaran armaduras de torsion al menos en una distancia (b + d) 
mas alia del punto donde se requieran teoricamente. 

11.5.8 Lf mites de Separacion para las Armaduras de Torsion 

11.5.8.1 La separacion de los estribos cerrados no excedera el menor de los dos 
sigulentes valores: ( Xj + y^/4 y 30 cm. 

11.5.8.2 Las barras longitud inales no seran menores que el N° 3 y se distribui- 
r$n en el perfmetro de los estribos cerrados a una distancia no mayor de 30 cm. 

Por lo menos se colocara una barra longitudinal en cada esquina de los estribos 
cerrados. 


11*5.9 Diseno de las Armaduras de Torsion 

11.5.S.1 Donde el momento de torsion mayorado T y excede la resistencia al mo- 
mento de torsion <(> r se colocaran armaduras de torsion que cumplan con las Fo£ 
mulas (11-15) y (11-16) en las cuales la resistencia al momento torsor T se 
calculara segun la expresion: S 



A t a t x i f . 


(11-18) 


donde A fc es el area de una rama de un estribo cerrado que resiste torsion dentro 
de una distancia s, y 

I'l 

a t = 0.66 + 0.33 — i < 1.50 


El Srea de las barras longitudinales distribuidas en el perimetro de 
los estribos cerrados A^ , se calculara de acuerdo con la Subseccion 11.5.9.3. 

11.5.9.2 Se dispondrS un irea minima de estribos de acuerdo con la 
Subseccl6n 11.4.5.4. 
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11.5.9.3 El area requerida de las barras longi tudinales A distribuidas en el 
perimetro de los estribos cerrados sera el mayor de los valores calculados por 
las formulas siguientes: 


2A t ( 



(11-19) 


28 x s 



T 

u 


T 


u 



2A t ] ( 


x i + *i. 


( 11 - 20 ) 


Pero el valor dado por la Formula (11-20) no necesita ser mayor que: 

28 x s T b S x. + y, 

[ ( 2 , - 3.S — s— ]•( -i k 


T + 
u 


3 C, 


11.5,9.4 La resistencia al snomento de torsion T $ no debe exceder 4T c . 

11.6 RESISTENCIA AL CORTE POR FRICCION 

11.6.1 Las disposiciones del Articulo 11.6 son aplicables donde sea apropiado 
considerar la transferencia del corte a traves de un piano que coincide con una 
fisura existente o potential, de una superficie de contacto entre materiales dife_ 
rentes o entre dos concretos vaciados en tiempos diferentes. 

11.6.2 El diseno de secciones en donde se prevea la transferencia de corte tal 

como se describe en la Seccion 11.6.1, se basara en la Formula (11-1), donde 

V se calculara de acuerdo a las disposiciones de la Seccion 11.6.3 o 11.6.4 . 
n . 

11.6.3 Para la determinacion de la resistencia al corte por friccion se supondra 

que se presenta una g^ieta a lo largo del piano de corte considerado. El area 

requerida.de la armadura de corte por friccion A y ^ que atraviesa el piano de 

corte, puede disenarse usando ya sea la Seccion 11.6.4 o cualquier otro metodo 

de disenq que este avalado por un representative y amplio programa de ensayos. 
Las armaduras de corte se colocaran aproximadaniente perpendicul ares a la grieta 
supuesta o formando un angulo tal que la fuerza de corte produzca {raccion de 
§llas. 

11.6.3.1 Cualquiera que sea el metodo utilizado para la transferencia de corte 
se aplicaran las disposiciones de las Secciones 11.6.5 a 11.6.10. 

11.6.4 Metodo de Diseno de Corte por Friccion 
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11.6.4.1 Si las armaduras de corte por friccion son perpendiculares al piano de 
corte, la resistencia V p se calculara por la expresion: 



vf 


f 


y 


y 


donde p es el coeficiente de friccion segun la Subseccion 11.6.4.3. 


( 11 - 21 ) 


11.6.4.2 Si las armaduras de corte por friccion son inclinadas con relacion al 

piano de corte, en forma tal que la fuerza de corte produce traccion en estas ar- 
maduras, la resistencia se calculara por la expresion: 

V n = \f f y (y sen + cos a^) (11-22) 

donde es el angulo entre las armaduras de corte por friccion y el piano de 
corte. 

11.6.4.3 El coeficiente de friccion ’ en las Formulas (11-21) y (11-22) ten 
dra 1 os siguientes valores: 

Concreto vaciado monol fticamente 1.4 A 

Concreto vaciado sobre concreto endurecido cuya superficie 
tenga rugosidades hechas intencionalmente tal como se especi- 

fica en la Seccion 11.6.9 1.0 A 

Concreto vaciado contra concreto endurecido sin rugosidades 

hechas intencionalmente 0.6 A 

Concreto anclado a acero estructural laminado por medio de es 
parragos de anclaje o por barras de refuerzo (vi ase la Sec- 
ci6n 11.6.10) 0.7 A 


Tabla 11.6.4.3 


Valores del Factor de Correccion A 


Tipo de Concreto 

A 

Concreto de agregado de peso 


normal. 

1.00 

Concreto de agregado livia- 


no (*): 


"liviano con arena” 

0.85 

"Total mente liviano" 

0.75 


* Para un reemplazo parcial de La arena, 
puede interpolarse linealmence. 
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11.6.5 La resistencia al corte V p no se tomara mayor de 0.2 r A c ni de 

56 A , en kgf , donde A c es el area de concreto que resiste la transferencia 

del corte, en cm 2 . 

11.6.6 La resistencia cedente de diseno de las armaduras utilizadas para transf£ 
rir corte por friccion no excedera de 4200 kgf/cm 2 . 

11.6.7 La traccion neta a traves del piano de corte debe ser resistida por arma- 

duras adicionales. Cuando exista una compresion neta que actue permanentemente 
sobre el piano de corte, la misma puede anadirse a la componente normal de la 

fuerza desarrollada por la armadura de corte por friccion, o sea A v ^ sen a . 

11.6.8 La armadura de corte por friccion estara apropiadamente distribufda a tr£ 
ves de la grieta supuesta y se anclara a ambos lados de la misma mediante prolo£ 
gaciones, ganchos o soldaduras a dispositivos especiales para desarrollar la re- 
sistencia cedente especificada . 

11.6.9 Para los prop6sitos del Artfculo 11.6, cuando el concreto se vacfa con- 

tra otro previamente endurecido, la superficie de contacto para transferir corte 
estarS limpia y libre de lechada. Si se supone que y es igual a 1.0 X , la 

superficie - de contacto debera tener rugosidades de aproximadamente 0.5 cm de 
altura. 

11.6.10 Cuando el corte se transfiere entre concreto y acero laminado utilizando 
conectores con cabeza o barras de refuerzo soldadas, el acero debera estar limpio 
y sin pintura. 

11.7 DISP0SICI0NES ESPECIALES PARA VIGAS-PARE0 

11.7.1 Las disposiciones del Artfculo 11.7 se aplicarSn a los miembros con 

una relacifin l /d menor de 5 , cargados en compresion por el borde opuesto a 
n 

los apoyos. VSase tambien la Seccion 12.9.6. 

11.7.2 El diseno de las vigas-pared para resistir corte se basara en la Ffirmu - 
las ( 11-1 ) y (11-2), donde las resistencias V c y V $ estaran de acuerdo con 
las Secciones 11.7.6 y 11.7.7 respectivamente. 

11.7.3 La resistencia al corte V p para vigas-pared no se tomara mayor que 

2 i / f ,_ k h cuando i /d sea menor de 2. Cuando Z /d esta comprendido en- 
c w n n 

tre 2 y 5 sera: 

v = o.l8 (10 + /TTb d (11-22) 

n d c w 

11.7.4 La seccion critica para corto medida desde la cara del apoyo se tomara a 
una distancia de 0.15 * n para vigas uniformemente cargadas y de 0.50a para 
vigas con carqas concentradas, pero en ningun caso mayor que d. 
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11.7.5 A menos que se efectue un calculo mas detallado de acuerdo con la Sec- 
cion 11.7.6, la resistencia al corte asignada al concreto sera: 


V = 0.53 /~r~ b d 

c c w 


11.7.6 La resistencia al corte V c puede calcularse por la Formula: 

M V d 

V = (3.5 - 2.5 — ^-) (0.5 176 p — — ) b d 


V 


M 


(11-23) 


(11-24) 


debiendose cumplir las dos condiciones siguientes: 


a) (3.5 - 2.5 -^-) < 2.5 


V 


b) V <1.6 J f' b d 
c - c w 


donde H u es el momento mayorado que ocurre simul taneamente con V u en la sec- 
clfin crttica definida anteriormente en la Seccion 11.7.4. 


11.7.7 Oonde la fuerza cortante mayorada 
* V 

(11-2), en las cuales la resistencia al corte V 


exceda la resistencia al 


c , se dispondra armaduras de corte para satisfacer las Formulas (11-1) 


corte 

y 

se calculara por la Formula: 


A 1 + l /d A . 

[ -*■ ( £-) ♦ J£«L ( 

s 12 s «. 


11 - V d 

— )] v 

12 y 


(11-25) 


donde A v es el area de las armaduras de corte perpendiculares a las armaduras 
de flexion en traccion, dentro de una distancia s, y A . es el 5rea de las 
armaduras de‘ corte paralelas a las de flexion, dentro de una distancia s^ . 

11.7.8 El area de las armaduras de corte A y no sera menor que 0.0015 bs y s 
no excedera d/5 ni 35 cm. 

11.7.9 El Irea de las armaduras de corte A^ no sera menor que 0.0025 bs^ y 
s^ no excedera d/3 ni 35 cm. 

11.7.10 Las armaduras de corte que se requieren en la seccion critica definida 
en la Seccidn 11.7.4 se utilizaran a lo largo de toda la luz de la viga. 

11.8 DISP0SICI0NES ESPECIALES PARA LAS MENSULAS 

11.8.1 Las di sposiciones del ArtTcul o 11 .8 se aplicaran a las mensulas con una 
relacion de luz de corte a espesor a/d menor o igual a uno, y cuando estan sol i_ 
citadas por una fuerza horizontal de traccion N uc no mayor que V tj . La distan- 
cia d se medira en una seccion adyacente a la cara del apoyo. 
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11.8.2 la altura de la mensula medida en la seccion que pasa por el borde exte- 
rior del area cargada no sera menor de 0.50 d . 

11.8.3 La seccion adyacente a la cara del apoyo debe disefiarse para que resista 

simul taneamente el corte V , el momento V a + N (h - d) , y la fuerza 

u u uc 

horizontal de traccion N uc . 

11.8.3.1 Para el diseho de las mensulas segun el presente ArtTculo 11.8, se 

utilizara como factor de reduccion de resistencia para flexion, traccion y corte, 
el valor de <(> 0.85. 

11.8.3.2 La resistencia al corte para el concreto sera el menor valor de las ex- 
presiones indicadas a conti r.uaci on: 

a. Para concretos normal es: 

\ 5 °- 2 W 

v n <. 56 V 

b. .Para concretos "totalmente livianos" o concretos "livianos con arena": 

V < (0.2 - 0.07 a/d) f* bd 

n - c w 

V < (56 - 20 a/d) bd 

n w 

11.8.3.3 La armadura A ^ requerida para resistir el corte V y se calculara de 
conformldad con el Artfculo 11.6. 

11.8.3.4 La armadura A^. requerida para resistir el momento V y a + N yc (h - d) 
se calcularS de conformldad con los Artfculos 10.2 y 10.3 . 

11.8.3.5 La armadura A r requerida para resistir la fuerza de traccion N uc 
se calcularS para satisfacer la siguiente relacifin: 

"uc S * A n F y 

donde N > 0.2 V u , a menos que se tomen "previsiones especiales que eviten 

la presencia de fuerzas de traccion. 

La fuerza de traccion N uc se considera como carga variable cuando 
la traccion sea ocasionada por la fluencia, la retraccion, o los cambios de tempe^ 
ratiira. 

11.8.3.6 La armadura de flexidn traccionada, A $ , sera igual o mayor que 
(A f + A n ) -o de (2/3 A y ^ + A n ) . 
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11.8.4 La cuantfa georaetrica p debera satisfacer: 

A s C 

p = — > 0.04 

bd " f 

y 

11.8.5 La armadura principal traccionada A $ debera anclarse en la cara exte- 
rior de la m£nsula ya sea por: 

a. Soldadura estructural a una barra transversal del mismo diametro. La solda- 
dura debera permitir que todas las barras desarrollen su resistencia cedente 
especificada, f . 

b. Ooblando las barras que forman un lazo horizontal. 

c. Otros medios que suministren un anclaje positivo. 

11.8.6 El Irea cargada de la mensula no podra proyectarse mas alia de la porcifin 
donde se local iza la armadura principal a traccion A $ , ni de la proyeccidn de 
la cara interior de la barra transversal de anclaje cuando esta exista. 

11.8.7 Una parte de los estribos cerrados, paralelos a las armaduras de flexidn 
tracclonados A $ , con una Srea total A h no menor de 0.50 (A $ - A ) se dis- 
trlbuirSn uniformemente dentro de las dos terceras partes de la altura fitil adya- 
centes a dichas armaduras. 

11.9 DISPOSICIONES ESPECIALES PARA LOS MUROS ESTRUCTURALES 

11.9.1 Cuando el muro estructural este sometido a cargas perpendiculares a su piano 
el diseno para fuerzas cortantes se hara de acuerdo con las disposiciones para lo 
sas y placas del Artfculo 11.10. El diseno para fuerzas cortantes horizontal es 
en el piano del muro se efectuarS de acuerdo con las Secciones 11.9.2 a 11.9.8. 

11.9.2 El diseho de la seccifin horizontal para resistir corte en el piano del 
muro estructural se harS usando las Ffiimulas (11-1) y (11-2), en las cuales 
la resistencia al corte asignada al concreto V c estara de acuerdo con la Sec- 
c15n 11.9.5 u 11.9.6 y la resistencia al corte asignada a las armaduras V , 
estarS de acuerdo con la Seccion 11.9.9. 

11.9.3 La resistencia al corte V n en cualquier seccion horizontal para el cor- 
te que actCa en el primer piano del muro estructural no se tomara mayor que 

2.7 J 7J h d . 

11.9.4 En el diseno para fuerzas cortantes horizontales en el piano del muro es- 
tructural , d se tomarS igual a 0.8 % . Cuando se haya determinado por anSli- 

sis de compatibilidad de deformaciones el punto de aplicacion de la resultante de 
las annaduras traccionadas se puede usar un valor mayor para d, igual a la dis- 
tancla desde la fibra extrema comprimida hasta el punto de aplicacifin de dicha 
resultante. 
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11.9.5 A menos que se efectue un calculo mas detallado de acuerdo con la Sec- 
ci6n 11.9.6 , la resistencia al corte V c no se tomara mayor que 0.53 1 h d 
para muros sometidos a cargas axiales de compresion, ni tampoco mayor que el va- 
lor dado en la Subsecci6n 11.3.2.3 para muros sometidos a cargas axiales de 
traccifin. 


11.9.6 La resistencia al corte asignada al concreto V c puede calcularse toman- 
do el menor de los valores obtenidos por las Formulas siguientes: 


N d 

V„ = 0.88 FT h d + — — 
C 


l (0.33 rr + 0.2 N /£ h) 

V„ = [0.16 /TT + -2 ^ ^-2— ] h d 

c c M /V -1/2 

u u w 


(11-28) 

(11-29) 


donde N u es negativo si se trata de traccion. Cuando el valor de 
(H u /V u - t^/2) sea negativo, no se aplicara la Formula (11-29). 

11.9.7 Las secciones comprendidas entre la base del muro estructural y otra si- 

tuada a una distancia £, /2 o la mitad de la altura del muro, la que sea menor, 

w 

pueden disenarse para el mismo V c que corresponde a la seccidn asf selecciona - 
da. 


11.9.8 Cuando la firerza cortante mayorada V y sea menor que <J> V c /2 las armadu^ 
ras se colocarSn de acuerdo con la Seccidn 11.9.9 o con el Capftulo 14. Cuan- 
do V excede de $ V /2 las armaduras del muro estructural para resistir corte 
u c 

se colocarSn de acuerdo con la Seccidn 11.9.9. 


11.9.9 Oiseno de las Armaduras de Corte para los Muros Estructurales 


11.9.9.1 Donde la fuerza cortante mayorada V u exceda la resistencia al corte 
4 > V c , se proveerSn armaduras horizontal es de corte de modo que satisfagan las 
Formulas (11-1) y (11-2), en las cuales la resistencia al corte V $ se calcu- 
lara por la expresidn: 


A f d 

v y 


(11-30) 


donde A y es el area de las armaduras horizontal es de corte dentro de la distan- 
cia $2 y la distancia d esta de acuerdo con la Secci6n 11.9.4. Se provee - 
ran armaduras verticales de corte segun la Subseccion 11,9,9.4, 

11.9.9.2 Lai relacion del Srea de las armaduras horizontales de corte el 
area de la seccidn vertical total del concreto, no sera menor de 0.0025. 
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11.9.9.3 La separation de las armaduras horizontales de corte s ? no excedera 
ninguno de los siguientes valores: 

£ /5, 3 h ni 35 cm 
w 

11.9.9.4 La relacion p n del area de las armaduras verticales de corte al area 
de la seccion horizontal del concreto sera: 

h 

P n > 0.0025 + 0.5 (2.5 — ) (p - 0.0025) > 0.0025 (11-31) 

l n 

w 

pero no necesita ser mayor que la correspondiente a las armaduras horizontales de 
corte requeridas. 

11.9.9.5 La separacion de las armaduras verticales de corte s^ no excedera nin 
guno de los siguientes valores: 

* w /3, 3 h ni 35 cm 

. 11.10 REQUISITOS ESPECIALES PARA PLACAS Y ZAPATAS 

11.10.1 Las placas y zapatas se disenaran para resistir corte en la proximidad 
de cargas concentradas tomando en cuenta la mas estricta de las condiciones si- 
guientes: 

11.10.1.1 Se supondra flexion en una direccion situandose la seccion cntica a 
una distancia d de las caras de la columna, pedestal, o borde del area cargada 
y se diseiiara segun los Artfculos 11.1 a 11.4. 

11.10.1.2 Se supondra flexion en dos direcciones situandose la seccion crTtica 
perpendicul armente al piano de la placa o zapata, a una distancia mayor o igual 
que d/2 del perfmetro de la columna, pedestal o borde del area cargada, de modo 
que su perfmetro b Q sea mfnimo. Para esta condicion se disenara segun las Sec 
clones 11.10.2 a 11.10.4. 

11.10.2 A menos que se coloquen las armaduras de corte segun la Seccion 11.10.3 
u 11.10.4, el diseno de las placas o zapatas para la accion en dos direcciones 
se basara en la Fdrmula (11-1), en la cual la resistencia al corte V no se 
tomara mayor que la resistencia al corte V c dada por la Formula (11-32). 

V e (0.53 ♦ -■ •ffi ) / f ■ b d < 1.06 / f' b d (11-32) 

6 c 

donde B es la relaclbn del lado largo al lado corte del area carqada v b es 

t r o 

el penmetro de la seccion crftica definida en la Subseccion 11 10. 1 2 
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11.10.3 Armaduras de Corte para Placas y Zapatas 

Las armaduras de corte que consisten de barras o alambres pueden util i - 
zarse en losas y zapatas de acuerdo con las siguientes disposiciones: 

11.10;3.1 La resistencia al corte V n se calculara por la Formula (11-2), en 
la cual el corte asignado al concreto V c estara de acuerdo cori la Subseccion 
11.10,3.4 y el corte asignado a las armaduras V $ estara de acuerdo con la 
Subseccion 11.10.3.5. 


11.10.3.2 La resistencia al corte V n no se tomara mayor que 
donde b Q es el perimetro de la seccion critica definida en 


1.6 rr~ b d 

c o 


la 


Subseccion 


11.10.3.3. 

11.10.3.3 La resistencia al corte se investigara en la seccion critica definida 
en la Subseccion 11.10.1.2 y en secciones sucesivas mas distantes del apoyo. 


11.10.3.4 A los efectos del calculo de las armaduras de corte la resistencia 

mayor que 

... 

V - . ■ O 

donde 

en la Subseccion 11.10.3.3. 


asignada al concreto V^, en cualquier seccion, no se tomara 

0.53 rr^ b o d. 


b Q es el perimetro de la seccifin critica que se define 


11.10.3.5 Si la fuerza cortante mayorada V y excede la resistencia al corte 

<(. V de la Subseccion 11.10.3.4, se debera colocar armaduras de corte, A y 

Estas armaduras se calcularan de acuerdo con el Articulo 11.4, utilizando el 

valor de V del Articulo 11.4 y se anclaran segun el Articulo 12.12. 
c 

11.10.4 En las losas pueden utilizarse como armaduras de corte parrillas consis- 
tentes en perfiles estructurales I o C. Las disposiciones de las Subseccio - 
nes 11.10.4.1 a 11.10.4.9 se aplicaran donde el corte se transfiere a los 
apoyos de columnas interiores. Donde el corte se transfiere a columnas de borde 
o de esquinas se requieren disenos especiales. Para la transferencia de momentos 
a las columnas se aplicara la Seccion 11.11.3. 


11.10.4.1 Cada parrilla para resistir corte consistira de perfiles de acero for- 
mando cuatro bvazos identicos soldados en angulo recto. Los brazos de la parn- 
11a serSn continuos en la seccion de la columna. Para que los brazos puedan de- 
sarrol 1 ar el momento plastico, sus extremos pueden rematarse en un corte en angu- 
lo no mer.or de 30° con respecto a la horizontal. 

11.10.4.2 Las parrillas no tendran una altura mayor de 70 veces al espesor del 
alma del perfil de acero. 

11.10.4.3. Las alas comprimidas de los perfiles de acero se ubicaran dentro del 
espesor 0.3d n parti r de la superficie comprimida de la piaca 
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U ’ 10 * 4 * 4 . La rClaCl6n \ entre la r1 '9 ide2 de cada brazo de la parrilla y de la 

seccion mixta fisurada de la placa que lo rodea, de ancho (c, +d), no sera 

menor de 0.15. 2 

11.10.4.5 El momento plastico M p que se requiere para cada brazo de la parri- 
lla se calculara por la Formula: 


<p M 

P 


v u 

2n 


[h 


+ 




(11-33; 


donde <p es el factor de reduccion de resistencia para flexion, n es el numero 
de brazos, y £ y es la longitud minima de cada brazo de la parrilla que se re- 
quiere para cumplir con las Subsecciones 11.10.4.6 y 11.10.4.7. 

11.10.4.6 La seccion crftica de la placa para resistir corte sera perpendicular 
al piano de la placa y atravesara' cada brazo de la parrilla a una distancia 
0.75 [£ y - (Cj/2) ] desde la cara de la columna hasta el extremo del brazo. La 
seccldn crftica se ubicara de modo que su perfmetro b Q sea mfnimo, pero no nece 
slta estar a menos de d/2 del perfmetro de la seccion de la columna. 

11.10.4./ En la secc16n crftica definida en la Seccion 11.10.4.6 la resisten- 
cia al corte V n no se tomara' mayor que 1.06 /~T~ b Q d. Cuando se usan parri- 
llas, la resistencia al corte en la seccion crftica definida en la Seccion 

11.10.1.2 no se tomara mayor que 1 9 /_■ f r ' b d 

c o ‘ 

11.10.4.8 Puede suponerse que la parrilla contribuye a cada franja de columna 
de la placa con una resistencia a momento M y calculada por la Formula: 


H 


V 


<J> a V 
v u 

2n 


U 



( 11-34) 


donde ^ es el factor de reduccion de resistencia para flexion, n es el numero 

de brazos, y es la longitud de cada brazo de la parrilla que realmente se 

coloque. Sin embargo, M y no se tomara mayor que el menor de los siguientes va- 
1 ores : 

a. El 30 X del total del momento mayorado que se requiere para cada franja de 
columna de la placa. 

b. El incremento en el momento de la franja de columna en una longitud £ 

c. El valor de calculado por la Formula (11-33). V 

11.10.4.9 Si los momentos no esta'n balanceados, la parrilla debera anclarse ade- 
cuadaraente de manera que pueda transmitir M p a la columna. 
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11.10.5 Aberturas en Placas 

Cuando en las placas hay aberturas ubicadas a una distaocia menor de 10 
veces su espesor, medida desde el borde del area cargada, o cuando las aberturas 
en las placas sin vigas esten local izadas dentro de las franjas de columnas, tal 
como se definen en el Capftulo 13, la seccion crftica de la placa para corte 
que se define en las Subsecciones 11.10.1.2 y 11.10.4.6 se modificara como 
sigue: 

a. Para placas sin parrilla para resistir corte se considerara inefectiva aque- 
11a parte del perimetro de la seccion crftica que esta comprendida entre las 
semirrectas que parten del baricentro del area cargada v son tangentes a lo^ 
contornos de las aberturas. 

b. Para placas con parrillas para resitir corte, la parte inefectiva del pennre 
tro sera la mitad de la definida en (a). 

11.11 ESFUERZOS CORTANTES ORIGINADOS POR TRANSFERENCIA DE MOMENTOS A LAS 
COLUMNAS 

11.11.1 Cuando por la acclfin de cargas horizontales y/o verticales en un nodo 
hay transferencia de momentos entre los elementos verticales (columnas) y los 
elementos horizontales (vigas o placas sin vigas) se tomaran en cuenta los si- 
guientes casos: 

1. El corte producido en las columnas debido a la transferencia de momentos se- 
ri considerado en el disefio de las armaduras transversales de las columnas. 

2. Se colocar*Sn ligaduras dentro del nodo en cantidad no menor a lo calculado 
por la Formula (11-10), excepto cuando el nodo est§ confinado en sus cuatro 
lados por vigas o placas de aproximadamente igual altura, y no forme parte 
de un pfirtico sismo-resistente. 

3. En el caso de placas sin vigas se consideraran ademSs los requisitos de la 
SecciSn 11.11.2. 

11.11.2 Oisposiciones Especiales para las Placas sin Vigas 

Cuando hay transferencia de momentos entre placas sin vigas y columnas, 
la parte del momento que se calcula por la Formula (11-35). 

(11-35) 


se transmitlra por medio de esfuerzos cortantes en la seccion crftica definida en 
la Subseccifin 11.10.1.2. El resto del momento se transferirS por flexion de 
acuerdo a la Seccion 13.3.3, 
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varfan 


Los esfuerzos cortantes producidos en la seccion crftica se supone 
linealmente y sus valores maximo y mfnimo se calcularan como sigue: 


V 

u 



+ 



c 


que 


donde: 

C = Distancia del baricentro de la seccion crftica al borde mas alejado de la. 
mi sma . 

J c - Propiedad de la seccion crftica definida como el momento de inercia polar 
al rededor del eje de flexion. 


El valor maximo de v y no excederS el siguiente lfmite: 

v u = 4. (0.53 + L°l) /~r~ < i.o6 $ /~r~ 

6^ c ' c 


11.11.3 Cuando se empleen parrillas constitufdas por perfiles estructurales I 
o C como armaduras de corte, la suma de los esfuerzos de corte debidos a la 
carga vertical actuante en la seccidn crftica. definida en la Subseccidn 
11.10.4.6, y los debidos al momento transferido por la excentricidad del corte 
con respecto al centroide de la seccifin crftica, definida en la Subsecci6n 
11.10.1.2, no deberS exceder de v u = 1.06 4 > /~T' ~ 
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CAPITULO 12 LONGITUDES DE DESARROLLO Y EMPALMES DE LAS ARMADURAS 

12.0 NOTACION 

a = Altura del bloque rectangular equivalente de esfuerzos definido en la 
Seccion 10.2.7. 

A l = Area de una barra individual, cm 2 , 
b 

A $ = Area de la armadura, cm 2 . 

A = Area de la armadura de corte dentro de una distancia s, cm 2 , 

v 

A = Area de un alambre individual que se va a desarrollar o a empalmar, cm 2 , 
w 

b * Ancho del alma, o diametro de una seccion circular, cm. 
w 

d = Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el baricentro de la arm^ 
dura traccionada, cm. 



£ 


dh 


£ 


hb 


M 


n 


DiSmetro nominal de la barra o alambre, cm. 

Resistencia especificada del concreto en corapresifin, kgf/cm 2 . 

Resistencia promedio a la traccion del concreto con agregados livianos, 
kgf/cm 2 . 

Resistencia cedente especificada de la armadura, kgf/cm 2 . 

Espesor total del miembro, cm. 

Longitud de desarrollo adicional en el apoyo, o en el punto de inflexion, 
cm. 

Longitud de desarrollo, en cm, que se obtiene del producto de *db por 
los factores de modificacion aplicables de las Secciones 12.2.3 y 12.2.4. 

Longitud blsica de desarrollo, en cm, segun se define en la Seccion 12.2.2 
para las barras en traccidn, y en la Seccidn 12.3.2 para las barras en 
compresion. 

Longitud de desarrollo para barras en tracci6n que terrainan en ganchos 

estSndar, en cm. Vease en el Comentario la Figura C- 12 .5.1. La longitud 

l.. es el producto de 1 . . por los factores de modificacion aplicables 
dh no 

de la Seccion 12.5.3. 

Longitud basica de desarrollo de los ganchos estandar, en cm, segun se de- 
fine en la 12.5.2 para las barras en traccion. 

Resistencia nominal a momento en una seccion, kgf-cm, igual a 


M n ' V, (d - 3/21 
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s - Separaci6n de los estribos o ligaduras, cm. 

s w = Separacion del alambre que se va a desarrollar o empalmar, cm. 

V u = Fuerza cortante mayorada en una seccion, kgf. 

®b - Relacion del area de las armaduras interrumpidas al area total de barras 

sometidas a traccion en la seccion. 


12.1 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS - GENERAL IDADES 

En cualquier secciSn de un miembro de concreto armado la traccidn o compre- 
sifin en las armaduras se transferirl a cada lado de dicha seccion mediante prolon 
gacion del refuerzo, o anclaje, en forma de gancho o dispositivo mecanico, o una 
combinaciGn de ambos. En las barras sometidas a traccion el anclaje puede lograr 
se utilizando ganchos, los cuales no se consideraran efectivos para transferir 
compresifin. 


12.2 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA BARRAS Y ALAMBRES ESTRIADQS EN TRACCION 

12.2.1 La longltud de desarrollo * d , cm , para barras y alambres estrlados so- 
netldos a tracciOn, se calculari multiplicando la longltud bSsica de desarrollo 
*<ib de la Secc ^ n 12.2.2 por el factor o los factores de modificacifin de las 
Secciones 12.2.3 y 12.2.4, pero no serS raenor que el valor especificado 
en la Seccifin 12.2.5. 


12.2.2 La longitud bSsica de desarrollo £ db , en cm, serS: 


a. Para barras N° 11 o me no res 0.06 A^f //~T r ' > 

b. Para barras N° 14 0.82 f y / ~p~ 

c. Para barras N° 18 1.1 f ^//-p— 


0.006 d fa f y 


d. Para alambre estriado 0.11 d^f ^//“P* 

12.2.3 La longitud b£sica de desarrollo £. db se multiplicara por los siguientes 
factores segun sean aplicables: 
a. Armaduras Superiores 

Para armaduras superiores 1.4 

(A los efectos de longitud de desarrollo 
se define como armadura superior, a la 
armadura horizontal que tiene por debajo 
30 cm de concreco o m£s) 
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b. 


Resistencia Cedente 
Para armaduras con 


y 


mayor de 


4200 kgf/cm 2 


(2 


4200 

f 


y 


) 


c. Concretos con Agregados Uvianos 

Cuando se especifica f y el concreto se 

dosifica de acuerdo con el ArtTculo 4.2 1.8 J f ' / f . > 1 

c ct 

Cuando no se especifique f : 

Concreto "totalmente liviano" 1.33 

Concreto "liviano con arena" 1.18 

Cuando se utiliza reemplazo parcial de arena puede 
interpolarse linealmente. 

12.2.4 La longitud basica de desarrollo Jl^ modificada por los factores apropia 
dos de la Seccion 12.2.3 puede mul tipi icarse por los siguientes factores de re- 
duccidn segun sean aplicables: 

a. Separacidn de las Armaduras 

Para las armaduras con separacion de centro a centro 
igual o mayor de 15 cm ubicadas a 8 cm o mas desde 
la cara del miembro al borde de la barra, medidos en 
la direccldn de la separacidn 0.8 

b. Exceso de Armaduras 

Para las armaduras en exceso de las que se requiere 
por analisis de un miembro sometido a flexion el fac- 

A 

tor es : . .' s requerido 

A $ proporcionado 

c. Zunchos 

Para las armaduras encerradas por zunchos de diametro 
no menor que N° 2 y con un paso no mayor de 10 cm 0.75 

12.2.5 La longitud de desarrollo no sera menor de 30 cm, excepto en el 
calculo de los empalmes por solape segun el ArtTculo 12.14 y del desarrollo de 
las armaduras transversales segun el ArtTculo 12.12. 


12.3 LONGITUDES DE DESARROLLO DE BARRAS ESTRIADAS C0MPRIMIDAS 

12.3.1 La longitud de desarrollo en centfmetros, para barras estriadas some 

tidas a compresion se calculara mul tipi icando la longitud basica de desarrollo 
*db ^ ecci ® n 12.3.2 por los factores de modificacion de la Seccion 

12.3.3, pero no sera menor de 20 cm. 

12.3.2 La longitud basica de desarrollo , 
cm, sera: 


0.08 d. f l/~V~ > 0.004 d.f 

by c - by 
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1"2.3.3 La longitud basica de desarrollo puede mul tip] icarse por los siguientes 
factores segun sean aplicables: 
a* Exceso de Armaduras 

Para las armaduras en exceso de las que se requieran 

por anal isis requerido 

proporcionado 

b. Zunchos * 

Para las armaduras encerradas por zunchos de diame - 
tro no menor que N° 2 y con un paso no mayor de 
10 cm 0.75 

12.4 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA GRUPOS DE BARRAS 

La longitud de desarrollo de las barras individuales de un grupo, sometidas 
a traccifin o a compresion, sera la de la barra individual incrementada en un 20 
por ciento para grupos de 3 barras, y un 33 por ciento para grupos de 4 

barras. 

12.5 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA BARRAS CON GANCHOS ESTANDAR EN TRACCION 

12.5.1 La longitud de desarrollo ^ para barras estriadas sometidas a trac- 
cifin que terminan en ganchos estandar, tal como los definidos en el Artfculo 7.1 , 

se calcularS multiplicand© la longitud basica de desarrollo JL. de la Seccion 

nb 

12.5.2 por los factores de modificacifin la Seccion 12.5.3. Sin embargo, 

^ dh 

no sera menor que 8 d fa ni inferior a 15 cm. 

12.5.2 Para barras con esfuerzo cedente f de 4200 kgf/cm 2 la longitud bSsi- 

ca de desarrollo de una barra con gancho sometida a traccidn se definirS 

por la expresidn: 

l hb ■ 320 V'T’ 

12.5.3 Para obtener la longitud de desarrollo t dh se multipl icarS la longitud 
por los factores indicados a continuacidn, que sean aplicables: 

a. Resistencia Cedente 

Barras con f diferente de 4200 kgf/cm 2 f^/4200 

b. Recubrimientos 

Barras N° 11 y menores, con un recubrimiento lateral m£ 
dido perpendicularmente al piano del gancho no menor de 
6.0 cm, y ganchos a 90° cuya extensifin recta tenga un 
recubrimiento no menor de 5 cm 0.7 
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c. Ligaduras a Estribos 

Barras N° 11 y menores, cuando se confinan los ganchos 
por medio de estribos cerrados o helices con separacion 
no mayor de 3d^, donde d^ es el diametro de la barra 
con gancho 0.8 

d. Exceso de Armaduras 

Cuando hay armaduras en exceso de las que se requieran 

por analisis, y no se exige especi ficamente que el an- 

claje o la longitud de desarrollo sea suficiente para 

que la barra alcance el esfuerzo cedente f , el factor 

y a 

es: s requerido 

A $ proporcionado 

c. Concreto con Agregados Livianos 

Para concreto estructural con agregados livianos 1.3 

12.5.4 Cuando se requiera anclar las barras mediante ganchos en los extremos dis- 
continues de los miembros y los recubrimientos, tanto lateral como superior e- in- 
ferior, sean menores de 6 cm, se confinarSn los ganchos de estas barras mediante 
estribos cerrados o helices con separacidn no mayor de 3 d^, siendo d^ el diSme 
tro de la barra confinada. En este caso no se aplicarS el factor de modificacifin 
de la Seccion 12.5.3(c). Si el analisis indica que el gancho no es necesario, no 
se aplicaran las disposiciones de la presente Seccion. Vease en el Comentario la 
Figura C-12.5.4. 

12.5.5 Los ganchos no se consideraran efectivos para la longi.tud de -desarrollo de 
armaduras comprimidas. 

12.6 ANCLAJES MECANICOS 

12.6.1 Puede utilizarse como anclaje cualquier dispositivo meclnico capaz de de- 
sarrollar las resistencias de las armaduras sin danar el concreto. 

12.6.2 Oebercin presentarse a la Autoridad Competente los resultados de los ensa - 
yos que demuestren la idoneidad de dichos dispositivos mecanicos. 

12.6.3 La longitud de desarrollo de las armaduras puede estar constitufda por la 
combinacifin de un anclaje mecanico mas la longitud adicional comprendida entre la 
seccifin crftica y el anclaje. 

12.7 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA MALLAS SOLDADAS DE ALAMBRES ESTRIADOS 
SOMETIDAS A TRACCION 

12.7.1 La longitud de desarrollo en cm, de mallas soldadas de alambres es- 
trlados, medida desde la secc16n crftica hasta el extremo del alambre, se calcula- 
rS como el producto de la longitud bSsIca t c[b establecida en la Seccion 12.7.2 
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o 12.7.3 multiplicada por el factor o factores de modificacion aplicables de 
la Secciones 12.2.3 y 12.2.4; pero Z d no sera menor de 20 cm, excepto 

cuando se calculen los empalmes por solape segun el Artfculo 12.17 y se calcule 

el desarrollo de las armaduras transversales segun el Artfculo 12.12. 

12.7.2 La longitud de desarrollo basica £ db , en cm, de las mallas soldadas de 

alambres estriados con un alambre transversal como mfnimo dentro de la longitud 

de desarrollo, a no menos de 5 cm del punto de la seccion crftica, sera: 

*d = °* n d h (f v • 140 °) / * r- fT > °- 76 A f /(s y~r~) 

0 °y c- w y 1 w c 

12.7.3 La longitud de desarrollo basica * db de las mallas soldadas de alambres 
estriados, sin alambres transversales dentro de la longitud de desarrollo, se de- 
terminant tal como si fuesen alambres estriados solos. 

12.8 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA MALLAS SOLDADAS DE ALAMBRES L1S0S 
SOMETIDAS A TRACCION 

La resistencia cedente para las mallas de alambres 1 isos se considerart de- 
sarrollada mediante una franja que incluya dos alambres transversales, con el 
mts cercano a no menos de 5 cm de la secci6n crftica. Sin embargo, la longitud 
de desarrollo medida desde la seccion crftica al alambre transversal mts 

alejado no sert menor que: 

> a f /( s rr~) 

d b - w y w c 

modificada por los siguientes factores: 
a. Excesode Armaduras 

Para las armaduras en exceso de las requeridas 


por anllisis ft s requerido 

b. Concretos de Agregados Livianos A s proporcionado 


Para concreto estructural con agregados livia- 

nos El factor de la 

Seccifin 12.2.3 

pero l d no sert menor de 15 cm, excepto al calcular los empalmes por solape 
segun el Artfculo 12.18. 

12.9 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS DE MIEMBROS SOMETIDAS A 
FLEXION - GENERAL IDADES 

12.9.1 Las armaduras en tracciSn pueden desarrollarse dobltndolas a travts del 
alma a fin de anclarlas o hacerlas contfnuas con las armaduras dellado opuesto 
del miembro. 
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12.9.2 En los miembros sometidos a flexion, las seccio^es crfticas para el de 
sarrollo de las armaduras estan situadas en los puntos de esfuerzo roaximo y donde 
se interrumpen o doblan las armaduras adyacentes dentro del tramo, debiendose cum 
plir las disposiciones de la Seccion 12.10.3 

12.9.3 Las armaduras se prolongaran mas alia de la seccion en la cual ya no se 
requieren para resistir flexion, una distancia igual a la altura util del miembro 
o 12 d b , la que sea mayor, excepto en los extremos simplemente apoyados y en 
el extremo libre de los voladizos. 

12.9.4 Las armaduras que se continuan tendrSn una prolongacion no menor que la 
longitud de desarrollo Jl^, mas alia de la seccion donde se doblan o interrumpen 
las armaduras en traccion que no se requieren mas para resistir flexion. 

12.9.5 Las armaduras de flexion no se interrumpiran en una zona sometida a trac- 
cion a menos que se satisfaga una de las siguientes condiciones: 

12.9.5.1 Cuandd la fuerza cortante en el punto de interrupcifin no excede de 2/3 
de la permltlda, tomando en cuenta la resistencia al corte de las armaduras del 
miembro. 

12.9.5.2 Cuando a lo largo de cada barra que se interrumpe se coloquen estribos 

con un 5rea superior a la que se requiere para corte y torsl6n, dentro de una 

distancia desde el extremo igual a 3/4 de la altura util del miembro. El exceso 

del Srea de estribos- no sera menor que 4.2 b s/f , y su separaciSn s no ex« 

w y 

derl de d/(8 B b ), donde B b es la relacion del area de las armaduras interrumpi_ 
das al Srea total de las armaduras de traccion en esa secciSn. 

12.9.5.3 Para barras H° 11 y menores, cuando las armaduras que continuan ten - 
gan un Srea igual al doble de las requeridas por flexion en el punto de interrup- 
ci6n y la fuer?a cortante no exceda las 3/4 partes de la permitida. 

12.9.6 Se proveerSn anclajes extremos adecuados para las armaduras en traccifin 
en miembros sometidos a flexion donde los esfuerzos de las armaduras no sean di- 
rectamente proporcionales al momento, como ocurre en las zapatas con superficies 
superiores inclinadas, escalonadas o de seccion variable; mSnsulas, vigas pared, 
o miembros en los cuales las armaduras en traccion no sean paralelas al borde 
comprimldo. 

12.10 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS PARA MOMENTOS POSITIVOS 

12.10.1 Al menos una tercera parte de las armaduras para momentos positivo se 
prolongara hasta los apoyos si estos son exterlores y una cuarta parte sf son In- 
terlores. Se recomlenda que tales armaduras penetren dentro del apoyo al menos 
15 cm. 
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12.10.2 Cuando un miembro sometido a flexitfn sea parte de un sistema primario re 
sistente a cargas laterales, las armaduras para ^esistir momentos positivos que 
deben prolongarse dentro del apoyo segun la Seccion 12.10.1, se anclaran para 
desarrollar en traccion en la cara del apoyo la resistencia cedente especificada 
f 

y. 

12.10.3 La armadura en traccion para momentos positivos se prolongara mas alia 

de un extremo simplemente apoyado o de un punto de inflexion en una distancia Z, 

d 

dada por la Formula (12-1), excepto que dicha condicion no necesita cumplirse 
en apoyo simple cuando las barras se anclan mediante un gancho estandar o un 
anclaje mecanico equivalente a un gancho estandar (Vease la Figura C-12.10.3(a) ) . 

M 

f *a + — ( 12-1) 

V u 

donde: 

« En un apoyo sera la prolongation recta de la armadura mas allS del centro 

de apoyo. En un punto. de inflexion Jt se limitara a la altura util del 

a 

miembro o 12 d^, el que sea mayor. 

* E$ la resistencia nominal a momento, suponiendo que todas las armaduras de 
la seccion poseen un esfuerzo igual a la resistencia cedente especificada 

V 

v, * Es la fuerza cortante mayorada en la seccion. 

El valor de M^/Vy puede aumentarse un 30 por ciento cuando los extre - 
mos de las armaduras estan en un apoyo comprimido. 

12.11 LONG ITU OES DE DESARR0L10 DE LAS ARMADURAS PARA MOMENTOS NEGATIVOS 

12.11.1 Las armaduras destinadas a resistir momentos negativos de los miembros 
se anclar£n en o a traves de los miembros que les sirven de apoyo mediante prolon 
gacifin, ganchos o anclajes mecanicos. 

12.11.2 Las armaduras que resisten momentos negativos se prolongaran dentro del 
tramo como se requiere en el Artfculo 12.1 y la Seccion 12.9.3. 

12.11.3 A1 menos un tercio del total de las armaduras en traccion colocadas para 
resistir momentos negativos en un apoyo se prolongara mas alia del punto de in- 
flexifin una distancia no menor que la altura util del miembro, 12 d b o 1/16 

de la luz libre, la que sea mayor. 

12.12 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS TRANSVERSALES EN LAS VIGAS 

12.12.1 Las armaduras transversales de las vigas se colocaran tan cerca de las 
superficies comprimidas o traccionadas del miembro, como lo permitan los requisi- 
tes de recubrimiento y la proximidad de otras armaduras. 
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12.12.2 Los extremos de los estribos de una sola rama, o los que tienen forma de 
U simple, o de U multiple, se anclaran segun una de las siguientes formas: 

12.12.2.1 Mediante un gancho estandar mas una prolongacion de 0.5 2^. La parte 
de una rama del estribo correspondiente a 0.5 2^ se tomara como la distancia 
entre la mitad de la altura util del miembro, d/2, y el punto donde comienza el 
gancho (punto de tangencia). 

12.12.2.2 Mediante una prolongacion de d/2 por encima o por debajo de la mitad 
de la altura, en la zona comprimida del miembro para una longitud de desarrollo 
total 2^, perno no menor de 24 d^» o en el caso de barras o alambres corruga- 
dos, no menor de 30 cm. 

12.12.2.3 Para barras N° 5 o alambres de 16 mm y menores, se podra anclar con 
un doblez alrededor de las armaduras longitudinales de al menos 135 grados, mas 
una prolongacion de 0.33 2^ para estribos con esfuerzos de diseho que excedan 
2800 kgf/cm 2 . 

La prolongacidn de 0.33 2^ de una rama de estribo se tomarl como la 
distancia entre la mitad de la altura util del miembro, d/2, y el punto donde 
comienza el gancho (punto de tangencia). 

12.12.2.4 Para cada rama de una malla soldada de alambres lisos, que forma estri_ 
bos en U simple se podra anclar ya sea por: 

a. Dos alambres longitudinales en la parte superior de la U separados a 5 
cm. 

b. Un alambre longitudinal ubicado a no mis de d/4 de la cara comprimida, y 

un segundo alambre mas cerca de la cara comprimida y separado no menos de 

5 cm del primero. El segundo alambre puede ubicarse en la rama del estribo 
mas all! del doblez, o en un doblez cuyo dilmetro interno no sea menor que 

8 V 

12.12.2.5 Para los estribos de una rama constitufdos por una malla soldada de 
alambre liso o estriado, cada extremo se anclara de la siguiente manera: 

a. Mediante dos alambres longitudinales con una separacion minima de 5 cm. 

b. Con el alambre interno a una distancia de la linea media de la viga (d/2) 

de por lo menos d/4 o 5 cm, la que fuese mayor. 

c. El alambre longitudinal externo en el borde traccionado tendra un recubri - 

miento menor o igual que la armadura de flexion primaria mas proxoma a dicho 
borde. 

12.12.3 Entre extremos anclados, cada doblez en la parte contfnua de un estribo 
en U simple o multiple encerrara una barra longitudinal. 
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12.12.4 Si las barras longitudinales que se doblan para resistir cortes se pro- 
longan en una zona de tracciln, serin contfnuas con las armaduras longitudina- 
les. Si se prolongan en una zona de corapresion, se anclaran mas alia de la mi- 
tad de la altura util d/2, segun la longitud de desarrollo que se obtiene del 
Artfculo 12.2 para aquella parte de f que debe satisfacer la Formula 
(11-14). y 

12.12.5 Los pares de estribos en U colocados para formar un estribo cerrado 
se consideraran empalmados correctamente cuando las longitudes de sol ape sean 
1.7 En los miembros que tengan por lo menos 45 cm de altura, tales empal- 
mes pueden considerarse adecuados cuando f no sea mayor de 4000 kgf por 
rama y las ramas de estribos se prolonguen en toda la altura disponible del mlem 
bro. 

12.13 EMPALMES DE LAS ARMADURAS - GENERAL IDADES 

12.13.1 Los empalmes de las armaduras se haran unicamente como lo requieren los 
pianos estructurales, las especificaciones, o como lo autorice el Ingeniero Res- 
ponsable. 

12.13.2 Empalmes por Solape 

12.13.2.1 Para las barras mayores de la N° 11 no se usarln empalmes por sola- 
pe con excepcidn de lo establecido en las Secciones 12.15.2 y 15.8.2.4. 

12.13.2.2 Los empalmes por solape de barras de un grupo se basarln en las longi_ 
tudes de solape que se requieren para las barras individuales, incrementSndolas 
en un 20 por ciento para los grupos de 3 barras y un 33 por ciento para 
los grupos de 4 barras. En ninguna seccion de un grupo de barras podrl hab'er 
mis de un empalme por solape de barras individuales. 

12.13.2.3 En miembros sometidos a flexidn las barras empalmadas por solape que 
no est£n en contacto, no se separaran transversalmente mas de un quinto de la 
longitud requerida para los solapes, ni mis de 15 cm. 

12.13.3 Empalmes Soldados y Conexiones Mecanicas 

12.13.3.1 Para empalmar las armaduras se autoriza la soldadura y conexiones me- 
canicas. 

12.13.3.2 Excepto lo establecido en estas Normas, todas las soldaduras cumpli - 
rln con las Normas AWS D 1.4, "Structural Welding Code-Reinforcing Steel", de 
la Sociedad Americana de Soldadura. 

12.13.3.3 Un empalme total soldado es aqull que tiene soldadas las barras a to- 
pe y es capaz de desarrollar un esfuerzo de tracciln de por lo menos 125 por 
ciento de la resistencia cedente especificada f de la barra. 
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12.13.3.4 Una conexion total mecanica desarrollara en traccion y en compresion, 
segun se requiera, por lo menos un 125 por ciento de la resistencia cedente espe 
cificada f de la barra. 

y 

12.13.3.5 Los empalmes soldados y las conexiones mecanicas que no cumplan con los 
requisites de la Seccion 12.13.3.3 o 12.13.3.4 pueden utilizarse de acuerdo 
con la Seccion 12.14.4. 

12.14 EMPALMES DE BARRAS Y ALAMBRES ESTRIADOS SOMETIDOS A TRACCION 

12.14.1 La longitud minima de solape para barras y alambres corrugados sometidos 
a tracci6n serS la que se requiere para los empalmes Clases A, B, o C, defini- 
dos en la Tabla 12.14, pero no menor de 30 cm, donde: 

Empalme Clase A 1.0 

Empalme Clase B 1.3 

Empalme Clase C 1.7 

slendo la longitud de desarrollo en traccion para la resistencia cedente esp£ 
cificada f de acuerdo con el Artfculo 12.2. 

y 

12.14.2 Los empalmes por solape de barras y alambres estriados en traccion se cl£ 
sificaran segun la Tabla 12.14. 

Tabla 12.14 

Tipos de Empalmes por Solape Sometidos a Tracci6n 


A 

s proporcionado (*) 

a 

s requerido 

Porcentaje maximo de A $ empalmado dentro 
de la longitud de solape requerida 

50 X 

75 % 

O 

o 

Igual o mayor de 2 

Clase A 

Clase A 

Clase B 

Menor de 2 

/ 

Clase B 

Clase C 

Clase C 


(*) RelaciSn del Srea de las armaduras proporcionadas en el empalme respecto 
al area de las armaduras requeridas por analisis, 

12.14.3 Los empalmes soldados o las conexiones mecanicas utilizadas donde el 
area de las armaduras colocadas sea menor del doble de lo que se requiere por ana- 
lisis, cumpliran los requisitos de la Subseccion 12.13.3.3 o 12.13.3.4. 
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12.14.4 Los empalmes soldados o las conexiones mecanicas utilizados donde el 
area de las armaduras colocadas sea por lo menos el doble de lo que se requiere 
por analisis, cumpliran los siguientes requisitos: 

12.14.4.1 Los empalmes se escalonaran al menos cada 60 cm, de tal manera que 
desarrol len como minimo en cada seccion, el doble de la fuerza de traccion calcu- 
lada para dicha seccion, pero con un esfuerzo no menor de 1400 kgf/cm 2 para el 
area total de las armaduras colocadas. 

12.14.4.2 En las armaduras empalmadas la fuerza de traccifin que se desarrolla en 
cada seccion se puede evaluar en base a la resistencia especificada del empalme. 
En las armaduras no empalmadas la fuerza de traccion se evaluara con aquella frac 
ci6n de f definida por la relacion entre la longitud de desarrollo real mas 
corta de cada barra y el valor de que se requiere para desarrollar la resis- 
tencia cedente especificada f . 

12.14.5 Los empalmes de las barras de un tensor serSn empalmes totales realiza - 
dos wed i ante soldaduras o conexiones mecanicas, segun la Subseccidn 12.13.3.3 o 
12.13.3.4, y estos empalmes, para barras adyacentes, se escalonar£n a una distan 
cla de 75 cm como mfnimo. 

12.15 EMPALMES DE BARRAS SOMETIDAS A COMPRESION 

12.15.1 La longitud mfnima para los empalmes por solape sometidos a compresifin 
serS la longitud de desarrollo a compresifin calculada de acuerdo con el Artfculo 
12.3, pero no menor que: 

a. 0.007 fy d^ , para f > 4200 kgf/cm 2 . 

b. (0.013 fy - 24)d b , para f > 4200 kgf/cm 2 . 

c. 30 cm. 

Para menor de 210 kgf/cm 2 la longitud de solape se incrementarl 

en 1/3. 

12.15.2 Cuando las barras que se solapan estan en compresion y ellas son de dife 
rente diametro, la longitud del solape se calculara considerando la longitud ma- 
yor entre: 

a. La longitud de empalme por solape en compresion de la barra de menor diame- 
tro. 

b. La longitud de desarrollo en compresion de la barra de mayor diametro. 

Se prohibe el empalme por solape de barras N° 14 y N° 18; sin embar- 

go, se permite empalmes por solape en compresidn, solamente, de las barras N° 14 
y N° 18 con barras N° 11 o menores. 



COVENIN-MINDUR 1753 


117 


12.15.3 En miembros comprimidos armados con ligaduras donde estas tengan un area 
efectiva no menor que 0.0015 hs en toda la longitud del solape, la longitud del 
empalme puede multiplicarse por 0.85 pero no sera menor de 30 cm. Para la de- 
terminacion del area efectiva se utilizaran las ramas de las ligaduras perpendicu^ 
lares a la dimension h. 

12.15.4 En miembros comprimidos zunchados, la longitud de los empalmes por sola- 
pe de las barras dentro de los zunchos puede multiplicarse por 0.75, pero la 
longitud de sol ape no sera menor de 30 cm. 

12.15.5 tos empalmes soldados y las conexiones mecanicas cumpliran con los requi^ 
sitos de la Subseccifin 12.13.3.3 o 12.13.3.4. 

12.15.6 Empalmes a Tope 

12.15.6.1 En barras que se requieren para resistir solamente compresifin, el es- 
fuerzo de compresion puede transmitirse por contacto de los extremos cortados pe_r 
pendicularmente y alineados concSntricamente mediante un dispositivo adecuado. 

12.15.6.2 Los extremos de las barras se terminarSn como superficies planas y per 
pend i cul a res a sus ejes dentro de una tolerancia de 1.5 grados> y se dispon- 
dran dentro de una tolerancia d<? 3 grados' respecto al piano de contacto despuSs 
de emsamblarse. 

12.15.6.3 Los empalmes por contacto de los extremos se utilizarSn flnicamente en 
miembros armados con ligaduras y estribos cerrados, o helices. 

12.16 REQUISITOS ESPECIALES PARA LOS EMPALMES EN LAS C0LUMNAS 

12.16.1 Donde los esfuerzos en las barras longitudinales de una columna, calcula^ 
dos para diversas combi naciones de cargas mayoradas, varfan desde el valor de f y 
en compresion hasta la mitad de f en traccion o menos, pueden utilizarse los 
siguientes tipos de empalme: solapes, soldaduras a tope, conexiones mecSnicas, o 
uniones por contacto de los extremos. La resistencia total a traccifin suministra 
da en cada cara de la columna mediante empalmes exclusivamente, o por empalmes en 
combinacion con barras continuas sometidas a esfuerzo cedente especificado f y » 
serS al me'nos dos veces la traccion calculada para la cara correspondiente, pero 
no menor que la resistencia requerida por la Seccion 12.16.3. 

12.16.2 Donde los esfuerzos en las barras longitudinales de una columna calcula- 
dos para cualquier combinacifin de cargas mayoradas', sean superiores a 0.5 f^ en 
tracci6n, solamente se utilizaran empalmes por solape disefiados para desarrollar 
la resistencia cedente especificada f^ en traccifin, o empalmes totales, ya sea 
soldados o por conexiones mecSnicas, de acuerdo con la Seccifin 12.13.3.3 o 
12.13.3.4. 
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12.16.3 En las secciones transversales de las columnas donde haya empalmes, se 

proporci onara en cada cara de la columna una resistencja minima a traccion igual 

al producto de 1/4 del area de las armaduras verticales en esa cara por f . 

y 

12.17 EMPALMES DE LAS MALLAS SOLDADAS DE ALAMBRES ESTRIADOS SOMETIDAS A 
TRACCION 

12.17.1 La longitud minima de los empalmes por solapre de las mallas soldadas de 
alambres estriados sometidas a traccion, medida entre los extremos de cada malla, 
no sera menor de 1.7 ni 20 cm, y la separacion entre los alambres transver 
sales mSs alejados de la parte superpuesta de las mallas no sera inferior a 5 cm. 
En lo anterior £^ sera la longitud de desarrollo correspondiente a la resisten- 
cia cedente especificada f , segun el Articulo 12.7. 

12.17.2 Los solapes de las mallas soldadas de alambres estriados que no conten- 
gan ningun alambre transversal se determinaran como se hace con los alambres es- 
triados. 

12.18 EMPALMES DE LAS MALLAS SOLDADAS DE ALAMBRES LISOS SOMETIDAS A TRACCION 

La longitud minima de los empalmes por solape de las mallas soldadas de 

alambres lisos satisfara los siguientes requisitos: 

12.18.1 Cua/ido el area de armadura provistas en el lugar del empalme sea menor 
que el doble de la requerida por el analisis estructural , la longitud del solape, 
medida entre los alambres transversales mas alejados de cada malla, no serl menor 
que la separacion tipica de estos, mas 5cm, ni inferior a 1.5 £ rf ni 15cm. 

En lo anterior £ ^ serl la longitud de desarrollo correspondiente a la resisten- 

cia cedente especificada f^, segun el Articulo 12.8. 

12.8.2 Cuando el area de las armaduras suministrada en el lugar del empalme sea 
al menos el doble de la requerida por el analisis estructural, la longitud del 
solape, medida entre los alambres transversales mas alejados de cada malla, no 
serS menor de 1.5 £^ ni 10 cm, donde sera la longitud de desarrollo para 
la resistencia cedente especificada f segun el Articulo 12.8. 



COVENIN-MINDUR 1753 


119 


PARTE 5 ELEMENTS 0 SISTEMAS ESTRUCTURALES 
CAPITULO 13 PLACAS 

13.0 NOTACI0N 

= Dimension de la columna, capitel o mensula de seccion rectangular o rec- 
tangular equivalente, medida en la direccion de la luz para la cual se 
determinan los momentos, cm. 

c 2 = Dimension de la columna, capitel o mensula de seccidn rectangular o rec- 
tangular equivalente, medida transversalmente a la direccifin de la luz 
para la cual se determinan los momentos, cm. 

d * Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el baricentro de la 
armadura en trace ion, cm. 

E . = M6dulo de elasticidad del concreto de la viga. 

CD 

E = Modulo de elasticidad del concreto de la losa. 
cs 

I, = Momento de inercia baricentrico de la seccifin total de la viga, calcula- 

b 

. do sin tomar en cuenta la placa a los lados de la viga. 

I * Momento de inercia baricentrico de la seccifin total de la franja de pla- 

ca comprendida entre las lfneas medias de los paneles adyacentes a la 
viga, y sin tomar sn cuenta la seccidn de la viga. 

£ = Longitud de la luz libre en la direccion en la cual se determinan los 

n 

momentos, medida cara a cara de los apoyos. 

£,j * Longitud de la luz en la direccion en la cual se determinan los momen - 

tos, medida centro a centro de los apoyos. 

£ 2 = Longitud de la luz transversal a fcj, medida centro a centro de los 

apoyos. 

M = Momento estatico mayorado total, 

o 

= £arga mayorada por unidad de area. 

a = Coeficitnte que cuantifica la relacion entre la rigidez de la seccldn 

una viga y la rigidez de la placa. Se calcula como: 



I 


I 


b 


s 
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Yf * Fraccion del momento transferido por flexion en las uniones 1 osa-col umna . 
Vease la Subseccion 13.2.2.3. 

13.1 ALCANCE 

13.1.1 Las disposiciones de este Capftulo se aplicaran al d i s e no de placas, ar- 
madas en mas de una direccion, con o sin vigas entre sus apoyos. 

13.1.2 Las placas pueden estar soportadas por muros o columnas. Cuando esten 
soportadas por columnas con capiteles, en el calculo solo se considerara aquella 
parte del capitel que sea interna al maximo cono o piramide cuyas generatrices 
o caras forman un angulo de 45° con el eje, y que pueda ser inscrito en dicho 
capitel . 

13.1.3 Este Capitulo se aplicara a las placas macizas y a las nervadas en mas 

de una direccion, con o sin material de relleno entre los nervios. Tambien se 

aplicara a las placas de fundaciones armadas en mas de una direccion. 

13.1.4 Los espesores mfnimos de las placas deberan cumplir lo dispuesto en la 

Seccion 9.5.3. 

13.2 PROCEDIMIENTOS DE DISEnO 

13.2.1 Disposiciones Generales 

13.2.1.1 Las placas pueden analizarse mediante cualquier metodo de calculo que 
satis.faga las condiciones de equilibrio estatico y de compatibil idad geometrica, 
con tal que la resistencia de diseno en cualquier seccion sea por lo menos igual 
a la resistencia requerida por los Artfculos 9.2 y 9.3, y siempre que se 
cumplan todas las prescri pci ones sobre el comportamiento en condiciones de servi 
cio, incluso lo dispuesto sobre flechas maximas. 

13.2.1.2 La placa y las vigas, cuando las hay, se disenaran con los momentos ma 
yorados calculados para cada seccion. 

13.2.1.3 En los apoyos interiores, la seccion crftica para momentos mayorados 
estara ubicada en la cara del apoyo, pero cuando se trata de una columna, no es- 
tarS a una distancia mayor de 0.175 del centro de esta. 

13.2.1.4 Las columnas de seccion circular o poligonal regular seran tratadas 
como cuadradas de la misma area a efectos de la ubicacion de la seccion crftica 
para momento negativo. 

13.2.1.5 Para cada direccion en que se determinan los momentos, se calculara' un 
momento total mayorado M q , dado por la expresion: 


(13-1) 
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Dicho momento se calculara para una franja limitada lateralmente por la 
linea media del panel a cada lado del eje de apoyos considerado. La suma de los 
valores absolutos del momento positivo con el promedio de los momentos negativos 
para la franja considerada en cada direccion no sera menor de M q . 

13.2.1.6 Si las luces de los paneles adyacentes en direccion transversal a la 
considerada varfan. el valor de la Formula (13-1) se tomara como el prome- 
dio de las luces transversales adyacentes. 

13.2.1.7 Si el eje de apoyos considerado es adyacente y paralelo al borde de 
la placa, ^ se tomara como la distancia entre el borde de la placa y la lfnea 
media del panel, y el momento mayorado total se calculara para la franja de este 
mismo ancho. 


13.2.1.8 La luz J l sera la .luz libre entre caras de columnas, capiteles o mu 
ros, pero a efectos de la Formula (13-1) no se tomara menor de 0.65 £^. 


13.2.1.9 La transferencia de cargas de la placa a las columnas o muros mediante 
-corte y/o torsifin se regira por lo dispuesto en el Capftulo 11. 

13.2.2 Dlsposi ciones Especiales para Placas sin Vigas 

13.2.2.1 Cuando por la accifin de cargas horizontales o de cargas verticales ex - 
cSntricas se produce la transferencia de momentos de una columna a una placa sin 
vigas unida monoKticamente a ella, parte de este momento se considerara transfe- 
rida por flexifin. 

13.2.2.2 Para esta transferencia, se considerarS como efectiva una franja de pl£ 
ca comprendida entre dos lfneas paralelas ubicadas a una distancia de 1.5 veces 

el espesor de la placa o abaco, medida hacia afuera de las caras opuestas de la 

- 1 

columna. 

13.2.2.3 La parte del momento transferida por flexion estS dada por: 


Y f 


1 + 


3 V c- + 


(13-2) 


13.2.2.4 El resto del momento se supondra transferido por corte y torsion de 
acuerdo con lo dispuesto en el Artfculo 11.11. 

13.2.2.5 Para resistir el momento definido en la Subseccion 13.2.2.3, se po- 
dran concentrar parte de las armaduras de la franja de columna en la zona efecti- 
va determinada segun la Subseccion 13.2.2.2, reduciendo la separacion entre las 
barras, y si esto no fuese suficiente se podran usar armaduras adicionales. 



122 


COVENIN-MINDUR 1753 


13.2.2.6 Para verificar la transference de momentos de una placa a una columna 
se usaran los momentos que resulten del analisis. Sin embargo, para una columna 
de borde, se usara como valor mfnimo de dicho momento el menor de los siguientes 
valores: 

La resistencia nominal a la flexion de la columna 

La resistencia nominal a la flexion de la franja de columna de la pla- 

ca . 

13.2.3 Oistribucion de las Cargas Variables 

13.2.3.1 Cuando la posicion de la carga es conocioa, las placas se analizaran so 
lamente bajo esta condicion. 

13.2.3.2 Cuando la carga variable no es mayor del 75 % de la carga permanente, 
o si su caracterfstica es tal que todos los paneles estan cargados simultaneamen- 
te, los momentos mayorados maximos se podran calcular con la hipotesis de que la 
canja variable mayorada total actua sobre todos los paneles. 

13.2.3.3 Cuando las cargas variables no cumplen las condiciones de la Subsec- 

ci6n 13.2.3.2, se calculara el momento mayorado maximo positivo con el 75 % de 

las cargas variables mayoradas en el panel considerado y en paneles alternos, y 
se calcular! el momento mayorado m!ximo negativo con el 75 S de las cargas va- 
riables mayoradas en los dos paneles adyacentes al apoyo y el resto de los pane - 
les descargados. 

13.2.3.4 En ningun caso los momentos mayorados maximos, positivos o negativos, 
serin menores que los calculados con la hipotesis de carga variable mayorada to- 
tal en todos los paneles. 

13.3 ARMAOURA DE LAS PLACAS 

13.3.1 Disposiciones Gene rales 

13.3.1.1 El irea de las armaduras en cada direccion de las placas armadas en dos 
direcciones se calculara considerando los momentos mayorados en las secciones erf 
ticas, pero no sera menor que lo dispuesto en el Artfculo 7.12. 

13.3.1.2 La distancia centro a centro entre barras en las secciones crfticas no 
sera mayor que dos veces el espesor de la placa excepto en las nervadas o reticu- 
lares. 

La loseta superior de las placas nervadas o reticulares se armara de 
acuerdo con lo dispuesto en el Artfculo 7.12. 

13.3.1.3 Las armaduras para los momentos positivos perpendiculares a un borde 
discontinue se prolongaran hasta el extremo de la placa y se anclaran mediante 



COVENIN-MINDUR 1753 


123 


ganchos o prolongaciones rectas de 15 cm como minimo dentro de una viga de bor- 
de, coltanna o muro. 

13.3.1.4 Las armaduras para momentos negativos perpendiculares a un borde discern 
tfnuo deberan doblarse, terminarse en gancho o anclarse en alguna otra forma, en 
una viga de borde, muro o columna, segun las disposiciones del Capftulo 12, y 
de tal manera que las armaduras puedan alcanzar su resistencia cedente en la cara 
del apoyo. 

13.3.1.5 Cuando el borde discontinue de una placa no este soportado por vigas de 
borde ni muros, o cuando la placa tenga un voladizo mas alia del eje del apoyo, 
las armaduras pueden anclarse en la placa. 

13.3.2 Disposiciones Especiales para las Placas con Vigas 

13.3.2.1 En las placas con vigas que tengan un valor de a > 1.0, se coloca- 
rSn armaduras especiales en las esquinas exteriores, arriba y abajo, de acuerdo 
con las disposiciones siguientes: 

13.3.2.2 Si las placas se calculan mediante un m£todo de anllisls elSstlco, el 
Srea de las armaduras por unidad de ancho de placa en las esquinas exteriores, 
tanto arriba como abajo, sera la necesaria como para resistir un momento igual 
al m£ximo momento positivo mayorado por unidad de ancho. 

Si las placas se calculan mediante un metodo de anil i sis basado en las 
Ifneas de rotura.'el Srea de las armaduras por unidad de ancho de placa en la 
capa Inferior de las esquinas exteriores s erS igual a la armadura inferior mlxima 
calculada para el panel, y las armaduras superiores serSn las necesarias para con^ 
trolar la fisuracibn en la superficie superior de la placa. 

13.3.2.3 Las armaduras de esquina consistirSn de barras o alambres colocados en 
las capas superior e Inferior de la placa, en direccion paralela a ambos bordes, 
y se colocarSn dentro de un cuadrado de lado igual a 1/5 de la luz larga. 

13.3.3 Disposiciones Especiales para las Placas sin Vigas 

13.3.3.1 Adicionalmente a los demas requisitos del Artfculo 13.3, la ubicacion 
de los dobleces y las prolongaciones mfnimas de las barras en las placas sin vi- 
gas, se regiran por lo dispuesto en la Figura 13.3.3. 

13.3.3.2 Donde las luces adyacentes son desiguales, la prolongacion de las arma- 
duras negativas mas alia de la cara del apoyo indicada en la Figura 13.3.3, se 
calcular£ con la luz mas larga. 

13.3.3.3 Solamente se utilizaran barras dobladas donde la relacidn espesor/luz 
permita el uso de dobleces de 45° o menos. 
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13.3.3.4 Para las placas que forman parte de porticos no arriostrados contra 
desplazamientos laterales, y para las placas que resistan cargas laterales, las 
longitudes de las armaduras deberan detenminarse por analisis, pero en ningun 
caso seran menores que lo dispuesto en la Figura 13.3.3. 

13.3.3.5 En los sistemas de placas sin vigas donde se usan abacos para reducir 
las armaduras correspondientes a los momentos negatiyos sobre las colunnas, el 
tamano de estos abacos sera como sigue: 

13.3.3.6 El abaco se extender! en cada direccion desde el centro de la columna 
hasta un mfnimo de 1/6 de la luz centro a centro. 

13.3.3.7 La altura del abaco por debajo de la placa sera como mfnimo 1/4 del 
espesor de la misma fuera del abaco. 

13.3.3.8 A efectos del calculo de armaduras para momentos negativos, no se po- 
drS tomar en cuenta una altura de abacos mayor de 1/4 de la distancia medida 
desde el borde del Sbaco hasta el borde del capitel o columna. 

13.4 ABERTURAS EN PLACAS 

13.4.1 Dlsposiciones Generales 

13.4.1.1 Se pueden dejar aberturas de diferente tamano en cualquier parte de 
un slstema de placas si se demuestra mediante un anllisis apropiado que la resi£ 
tend a de diseno.es por lo menos igual a la resistencia requerida segun los Ar- 
tfculos 9.2 y 9.3, y que se cumplen todas las prescripciones sobre comporta - 
miento en condiciones de servicio, incluso lo dispuesto sobre flechas maximas. 

13.4.2 Oisposiciones para Aberturas en Placas sin Vigas 

13.4.2.1 Si no se efectua un analisis especial como el requerido por la Subse£ 
cion 13.4.1.1, las aberturas en placas sin vigas estan sujetas a las siguientes 
limitaciones. 

13.4.2.2 Pueden ubicarse aberturas de cualquier tamano en la interseccion de 
dos franjas centrales, con tal que se mantenga la cantidad total de armaduras 
requerida para el panel sin aberturas. 

13.4.2.3 En el area de interseccion de dos franjas de columna, puede ubicarse 
una abertura que no sea mayor de 1/8 del ancho de la franja respectiva. 

En tal caso se agregara en los lados de la abertura una cantidad de 
armaduras igual a la interrumpida. 

13.4.2.4 En el area de interseccion de una franja de columna con una franja ce£ 
tral, puede ubicarse una abertura no mayor de 1/4 del ancho de la franja res - 
pectiva. En tal caso se agregara en los lados de la abertura una cantidad de 
armaduras igual a la interrumpida. 
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13.4.2.5 En todos los casos de placas sin vigas deberan satisfacer los requisi- 
tes para corte de la Seccion 11.10.5. 
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CAPITULO m MUROS ESTRUCTURALES 

14.0 NOTACION 

A = Area total de la seccion, cm : . 

9 

f = Resistencia especificada del concreto en compresion, kgf/cm 2 . 

h = Espesor total del muro. 

k = Factor de longitud efectiva. 

1 = Altura libre del muro. 

c 

P = Resistencia nominal a carga axial de un muro disenado segun el Articulo 
nw 

14.4. 

<j) = Factor de minoracion de resistencia. Vease el Articulo 9.3. 

14.1 ALCANCE 

Las disposiciones del Capftulo 14 se aplicaran para el diseno de muros es 
tructurales sometidos a carga axial con o sin flexi6n. 

Los muros de sostenimiento en voladizo se disenaran segun las disposiciones 
del Capftulo 10 con la armadura minima establecida en la Seccifin 14.3.1. 

14.2 GENERALIOADES 

14.2.1 Los muros estructurales se disenaran para las cargas exc€ntricas, para 
las cargas laterales o de cualquier otro tipo a las que estSn sometidos. Todas 
las fuerzas y momentos que actuan en los muros se transferirSn a la fundacifin de 
acuerdo con el Articulo 15.8. 

14.2.2 Los muros estructurales sometidos a cargas axiales se disenarSn segun el 
m€todo general del Artfculo 14.4 o el mgtodo simplificado del Articulo 14.5, 
y cumplirSn las disposiciones generales de los Articulos 14.2 y 14.3. 

14.2.3 El disefio para resistencia al corte de los muros estructurales estara de 
acuerdo con el Artfculo 11.9. 

14.2.4 La longitud horizontal del muro estructural que se considerara efectiva 
para las cargas concentradas que lo solicitan, no excederS la distancia centro a 
centro entre las cargas, ni el ancho del apoyo mas 4 veces el espesor del muro, 
a menos que se demuestre por un anSlisis detail ado que es adecuada a una longitud 

efectiva mayor. 

14.2.5 Los miembros comprimidos que se construyen monoliticamente con los muros 
estructurales cumpliran con lo dispuesto en la Secci6n 10.8.2. 
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14.2.6 Los muros estructurales se anclaran a los elementos que los intersectan 
tales, como: columnas, contrafuertes, muros transversal es y fundaciones. 

14.2.7 No es necesario considerar, a los efectos de disefio, las cuantias mfnimas 
de armaduras y los Ifmites de espesor que se requieran por los Articulos 14.3 y 

14.5 cuando el analisis estructural demuestra una resistencia y estabilidad ade- 
cuadas. 

14.3 ARMADURAS MINIMAS 

14.3.1 Las cuantias minimas de armaduras verticales y horizontales cumpliran con 
lo dispuesto en las Secciones 14.3.2 y 14.3.3, a menos que para resistir el 
corte se requiera satisfacer las exigencias de las Secciones 11.9. 8 y 11.9.9. 

14.3.2 La cuantfa minima de las armaduras verticales en relacion al area total 
del concreto cumplira una de las siguientes condiciones: 

a. 0.0012 para barras estriadas no mayores que la N° 5, con una resistencia 
cedente especificada no menor de 4200 kgf/cm 2 . 

b. 0.0015 para las otras barras estriadas. 

c. 0.0012 para mallas soldadas de alambre (liso o estriado) con diametro no 
mayor de 16 mm. 

14.3.3 La relacion minima del area de la armadura horizontal al Srea total de 
concreto cumplirl una de las siguientes condiciones: 

a. 0.0020 para barras estriadas no mayores que la N° 5 y con una resistencia 
cedente especificada no menor de 4200 kgf/cm 2 . 

b. 0.0025 para otras barras estriadas. 

c. 0.0020 para mallas soldadas de alambre (liso o estriado) no mayor de 16 
mm. 

14.3.4 Los muros estructurales de mas de 15 cm de espesor, excepto los de 
sotanos, tendran las armaduras en cada direccion dispuestas en dos capas parale- 
las a los paramentos del muro en la siguiente forma: 

a. Se col oca ra una malla exterior que tenga por lo menos la mitad y no mas de 

las dos terceras partes de las armaduras que se requieren para cada direc - 

cion, con un recubrimiento no menor de el indica'do en el Articulo 7.7 ni 
mayor de 1/3 del espesor del muro. 

b. Se colocara una malla interior que- tenga el resto de las armaduras que se 

requiera en cada direccibn con un recubrimiento no^menor de 2 cm ni mayor 

de 1/3 del espesor del muro. 
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14.3.5 La separacion de las barras o alambres de las armaduras verticales y hori 
zontales no sera mayor de tres veces el espesor del muro ni mas de 35 cm. 

14.3.6 Las armaduras verticales no necesitan rodearse con ligaduras en los si- 
guientes casos: 

a. Cuando el area de las armaduras verticales es menor o igual al 1 % de la 
secci6n total de concreto. 

b. Cuando las armaduras verticales no se requieren como refuerzo a compresion. 

14.3.7 Ademas de las armaduras mfnimas que se requieren en la Seccion 14.3.1 
se colocaran no menos de 2 barras N° 5 alrededor de todas las aberturas (ve£ 
tanas o puertas), las cuales se prolongaran mas alia de sus esquinas lo suficien 
te para desarrollar el esfuerzo cedente de las barras, pero no menos de 60 cm. 

14.4 DISEnO DE MUROS ESTRUCTURALES COMO MIEMBROS COMPRIMIDOS 

Con excepcion de lo dispuesto en el Artfculo 14.5, los muros estructura- 
les sometidos a carga axial o una combinacidn de flexion y carga axial, se dise- 
fiarS como miembros comprimidos segun las disposiciones de los Artfculos 10.2, 
10.3, 10.10, 10.11 y 10.14 asf como los Artfculos 14.2 y 14.3. 

14.5 MEtODO EMPlRICO 

14.5.1 El metodo empfrico se puede aplicar al diseno de muros estructurales de 
seccion rectangular, cuando la resultante de todas las cargas mayoradas estl den 
tro del tercio central de la seccion y se satisfacen los requisitos de los Ar- 
tfculos 14.2, 14.3 y 14.5. 

14.5.2 A menos que el muro estructural se calcule segun el Artfculo 14.4, la 

resistencia de diseno a carga axial d> P_ de un muro estructural se calculara 

nw 

por la expresion Siguiente: 

k£ 

♦ P nw = 0.55 * r A [1 - (— £-)] (14-1) 

nw c 9 32h 

donde: 

<I> = 0.70 y el factor de longitud efectiva- k se determinara de la siguiente 

forma : 

a. Para los muros estructurales arriostrados en sus dos extremos contra despla^ 
zamientos laterales, que esten: 

Impedidos de girar en uno o los dos extremos k = 0.8 

Libres de girar en los dos extremos k = 1.0 

b. Para los muros estructurales no arriostrados contra 
despldzamientos laterales 


k 


2.0 
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14.5.3 Espesor Mtnimo de Muros Estructurales Disefiados por el Metodo Empfrico 

14.5.3.1 El espesor de los muros estructurales no sera menor que el maximo de 
los tres valores siguientes: 

1/25 de la altura no arriostrada del muro estructural 
1/25 del ancho no arriostrado del muro estructural 
10 cm. 

14.5.3.2 El espesor de los muros estructurales exteriores de sotanos y de los 
muros estructurales de fundacion no sera menor de 20 cm. 

14.6 MUROS NO PORTANTES 

Los muros que siendo parte de la estructura no soportan carga vertical , pe- 
ro pueden estar sometidos a momentos y fuerzas cortantes, tendran un espesor no 
menor de 10 cm, o 1/30 de la menor distancia entre los miembros que proveen 
un soporte lateral, salvo que por analisis se demuestre que es adecuado un espe- 
sor menor sin efectos adversos. 

14.7 MUROS "ESTRUCTURALES COMO VIGAS OE FUNDACION 

14.7.1 Los muros estructurales que trabajan como vigas de fundaci6n tendrSn una 

armadura superior e inferior que se requiere por momento flector segun los Ar- 
tfculos 10.2 a 10.7. £1 diseno al corte serS de acuerdo con las disposiciones 

del Capftulo 11. 

14.7.2 Las partes de los muros estructurales que trabajan como vigas de funda- 
cifin que estin por encima del nivel del terreno deberSn tambiln satisfacer los 
requisitos del Artfculo 14.3. 
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CAPITULO 15 FUNDACIONES 

15.0 NOTACION 

d = Diametro del pilote a nivel del cabezal. 

P 

g = Relacion del lado largo al corto de la zapata o cabezal. 

<j> = Factor de minoracion de resistencia. Vease el Articulo 9.3. 

15.1 ALCANCE 

15.1.1 Las disposiciones del Capftulo 15 se aplicaran a zapatas, cabezales y 
placas de fundacidn de concreto armado. 

Para pedestal es y zapatas de concreto sin armar se aplicaran las disposi- 
ciones vigentes. 

15.2 CARGAS Y REACCIONES 

15.2.1 Las zapatas y cabezales se dimensionaran para que resistan las cargas ma- 
yoradas y las reacciones inducidas, de acuerdo con los requisitos de diseno de 
estas Nonnas. 

15.2.2 El Srea de la base de la zapata o el numero y distribucifin de los pilotes 
se detenninarSn a partir de las sol icitaci ones provenientes de las cargas de ser- 
vicio (transmi tidos por la zapata o cabezal al suelo o a los pilotes) con la 
condicldn de no excederse la presidn admisible del suelo o la capacldad admisible 
de los pilotes. 

15.2.3 Los cSlculos de los momentos y fuerzas cortantes para los cabezales de 
pilotes, pueden basarse en la suposicidn de que la reaccidn de cualquier pilote 
se aplica en su centro. 

15.3 ZAPATAS Y CABEZALES QUE S0P0RTAN COLUMNAS 0 PEOESTALES CON SECCION EN 
FORMA DE CIRCULO 0 P0LTG0N0 REGULAR 

A fin de ubicar las secciones crfticas para momentos, fuerza cortante, y 
desarrollo del refuerzo en las zapatas y cabezales, las columnas o pedestales de 
concreto con seccifin en forma de cfrculo o de polfgono regular pueden tratarse co 
mo secciones cuadradas de Srea equiyalente. 

15.4 MOMENTOS FLECTORES EN LAS ZAPATAS Y CABEZALES 

15.4.1 El momento en cualquier seccion de una zapata o cabezal se determinara 
considerando las fuerzas que actuan sobre la totalidad del area de la zapata o 
cabezal a un lado de dicha seccion. 
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15.4.2 El momento mayorado maximo para una zapata o cabezal aislado se calculara 
segun la Seccion 15.4.1 en las secciones criticas ubicadas como sigue: 

a* Para las zapatas o cabezales que soportan columnas, pedestales, o muros de 
concreto, estara en la cara de columna, pedestal o muro. 

b. Para las zapatas o cabezales que soportan un muro de mamposterfa, estara en 
la mitad de la distancia entre el eje y el borde del muro. 

c. Para las zapatas o cabezales que soportan columnas con plancha de acero en 

su base, estara en la mitad de la distancia entre la cara de la colunna o 

pedestal y el borde de la plancha. 

15.4.3 En las zapatas armadas en una direccion y en las zapatas cuadradas arma - 
das en dos direcciones, las armaduras en cada direccion se distribuirln uniforme- 
mente a todo 1o ancho de la zapata. 

15.4.4 En las zapatas rectangulares armadas en dos direcciones las armaduras se 
distribuiran como sigue: 

a. Las armaduras en la direcci6n larga se distribuiran uniformemente a todo lo 
ancho de la zapata. 

b. Para las armaduras en la direccion corta, una parte del refuerzo total dada 
por la Formula (15-1) se distribuirl uniformemente sobre una de banda de 
ancho igual a la longitud del lado corto de la zapata, centrada sobre el eje 
de la columna o pedestal. 

Armadura en la banda central _ 2 (15-1) 

Armadura total en la .direc - (6 + 1) 

ci6n corta. 

El resto de las armaduras en la direccidn corta se distribuirl uniforme - 
mente fuera de la banda central. 

15.4.5 La armadura minima de las ‘zapatas y cabezales debe satisfacer los requisi^ 
tos del Artfculo 10.5. 

15.5 FUERZAS CORTANTES EN LAS ZAPATAS Y CABEZALES 

15.5.1 El cllculo del corte en las zapatas y cabezales se hara de acuerdo al Ar 
tfculo 11.10. 

15.5.2 Para zapatas y cabezales que soportan columnas, pedestales o muros, la 
ubicacifin de las secciones crfticas para corte de acuerdo con el Capitulo 11 se 
definirl desde la cara de la colunna, pedestal o muro. Para zapatas y cabezales 
que soportan columnas o pedestales mediante planchas de acero en la base, la sec- 
ci6n crftica se ubicarl desde la lfnea que se define en la Seccion 15.4.2.C. 
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15.5.3 1 a fuerza cortante en cualquier seccion de un cabezal de pilotes se calcu 

lara de acuerdo a lo siguiente: 

a. La total idad de la reaccion de cualquier pilote cuyo centro esta ubicado a 
una distancia d p /2 o mas hacia afuera de la seccion critica, se considera- 
ra que produce corte en esa seccion. 

•b. La reaccion de cualquier pilote cuyo centro esta ubicado a d p /2 o mas 
hacia adentro de la seccion critica se considerara que no produce corte en 

esa seccion. 

c. Para las posiciones intermedias del centro del pilote, la parte de la reac - 
cion del pilote que se considerara que produce corte en la seccion se obten- 
dra por Interpol aci6n lineal entre los valores correspond! entes a los Uni- 
tes anteriores. 

15.5,4 Como alternative, y en el caso particular en el cual la altura o espesor 
de los cabezal es sea tal, que la recta que une el centro de la base de arranque 
de la colunna o pedestal con el centro de la seccifin superior del pilote fonne 
con la vertical un Sngulo inferior a 40° sexagesimals , se puede utilizar el 
siguiente procedimiento de diseno: 

Descompuesta la reaccion vertical maxima previsible del pilote, segfin la 
direcci6n de la recta arriba indicada y de las barras que componen la armadura in 
ferior del cabezal, €ste se calcularS de tal modo que sea capaz de absorber los 
esfuerzos de traccifin que resulten. 

En este caso no es necesario verificar la resistencia al corte del cabe- 

zal . 

En general y especialmente cuando la altura total del cabezal sea supe 
rior a 60 cm, deberS disponerse la adecuada armadura de paramento. 

15.6 LONGITUDES 0E DESARROLLO DE LAS ARMADURAS EN ZAPATAS Y CABEZALES 

15.6.1 El cSlculo de la longitud de desarrollo de las armaduras en las zapatas y 
cabezales se efectuara segun el CapTtulo 12. 

15.6.2 Las tracciones o compresiones calculadas en las annaduras para cada :ec- 
ci6n se desarrollarSn a cada lado de esta mediante prolongacion recta, ganchos en 
traccion, anclaje meca'nico, o sus combinaciones. Los extremos de las barras e 
doblarSn en gancho estlndar a 90°. 

15.6.3 Las secciones crfticas para el desarrollo de las annaduras se supondran 
ubicadas en los mismos sitios definidos en la Seccion 15.4.2 para los momentos 
mayor ados mSximos, asf como en todos los otros pianos verticales donde ocurren 
cambios de secciSn o de annaduras. Vlase tambien la Seccion 12.9.6. 
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15.7 ESPESORES MINIMQS DE LAS ZAPATAS Y CABEZALES 

El espesor del concreto por encima de las armaduras inferiores no sera me- 
nor de 15 cm para las zapatas, ni de 30 cm para los cabezales. 

15.8 TRANSFERENCE DE LAS FUERZAS EN LAS BASES DE LAS COLUMNAS, MUROS 
ESTRUCTURALES, 0 PEDESTALES 

15.8.1 Todas las fuerzas y momentos que actOan en las bases de las columnas, mu- 
ros estructurales , o pedestales de concreto armado, se transferiran a la parte su^ 
perior del pedestal, zapata o cabezal , por contacto di recto con el concreto y me- 
diante armaduras. 

15.8.1.1 Los esfuerzos del concreto en las superficies de contacto entre los 
miembros soportados y soportantes, no excederan la resistencia del concreto al 
aplastamiento segun se establece en el Artfculo 10.14. 

15.8.1.2 El area de las armaduras que atraviesan la superficie de contacto entre 
los miembros soportados y soportantes, sera suficiente para satisfacer las dos 
condi ci ones siguientes: 

a. Resistir aquella parte de la fuerza que no es transmitida por aplastamiento 
del concreto. 

b. Si las condiciones de carga originan esfuerzos de traccion, la fuerza total 
de traccion sera resistida unicamente por las armaduras. 

Adicionalmente, las armaduras deberan cumplir con los requisitos de la 
Secci6n 15.8.2. La longitud de desarrollo de las armaduras a ambos lados de la 
superficie de contacto satisfara los requisitos del Capftulo 12. 

15.8.1.3 Las armaduras requeridas para transferir los momentos calculados en las 
bases de las columnas, muros estructurales, o pedestales, a la parte superior del 
pedestal, zapata o cabezal, satisfarln los requisitos del Artfculo 12.16. 

15.8.1.4 Las fuerzas laterales se transferiran a los pedestales, zapatas o cabe- 
zales, de conformidad con lo prescrito en el Artfculo 11.6 para el corte por 
friccion, o por otros medios que se consideren apropiados. 

15.8.2 Para satisfacer la Seccion 15.8.1 se proporcionaran armaduras a traves 
de la superficie de contacto entre los miembros soportados y soportantes, bien 
sea prolongando las barras longi tudinales o por medio de espigas. 

15.8.2.1 En las superficies de contacto de columnas o pedestales, el area de las 
armaduras sera el 1 % de la seccion de la columna o 0.005 veces la seccion 
del pedestal, la que sea mayor, y tener un mfnimo de 4 barras. 

15.8.2.2 En los muros estructurales, la armadura a traves de la superficie de 
contacto con la fundacifin no sera menor que la armadura vertical exigida en la 
Secci6n 14.3.2. 
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15.8.2.3 El diametro de las espigas, si se utilizan, no excederan al de las 
barras longitudinales en mas de 5 mm, excepto lo que exige la Seccion 15.8.2.4. 

15.8.2.4 En las zapatas y cabezales, las barras longitudinales N° 14 y N° 18 
sometidas solamente a compresion, pueden empalmarse por solape con las espigas 
de la zapata para proporcionar el area requerida, pero esta no sera menor que la 
exigida por la Seccion 15.8.1. Las espigas tendran un diametro no mayor del 
N° 11 y sus pro Vongaci ones seran: 

a. Dentro = del miembro soportado, una distancia no menor que la longitud de de- 

sarrollo de las barras N° 14 o N° 18, o la longitud de empalme de las 

espigas, la que sea mayor. 

b. Dentro de la zapata, una distancia no menor de la longitud de desarrollo' de 
las espigas. 

15.9 ZAPATAS Y CABEZALES CON SUPERFICIES INCLINADAS 0 ESCALONADAS 

15.9.1 En las zapatas y cabezales con superficies superiores inclinadas o escal£ 
nadas, las pendientes, altura, y ubicacion de los escalones satisfarln en cada 
seccifin los requisitos de disefio. Vease'la Seccion 12.9.6. 

15'.9.2 Las zapatas y cabezales con superficies inclinadas o escalonadas que se 
dlsefian como una unidad se construiran de modo que se garantice su monolitismo. 

15.10 ZAPATAS Y CABEZALES COMBINADOS Y PLACAS DE FUNDACION 

15.10.1 las zapatas y'cabezales combinados o placas de fundacion, es decir, las 
fundaciones que soportan mis de una columna, pedestal, o muro, se dimensionarln 
para resistir las cargas mayoradas y las reacciones inducidas, de acuerdo a los 
requisitos adecuados de diseno que se establecen en estas Nonnas. 

15.10.2 La distribucifin de la presi6n bajo las zapatas combinadas y placas de 

fundacifin, determinada mediante los principios establecidos de la Heclnica de 

Suelos, sera consistente con las propiedades del suelo y de la estructura. 
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CAPITULO 16 MIEMBROS COMPUESTOS DE CONCRETO SOMETIDOS A FLEXION 

16.0 NOTACION 

A c = Area de la superficie de contacto, para el calculo del corte horizoji 

tal , cm 2 . 

t> v = Ancho de la seccion transversal en la superficie de contacto, para el 

calculo del corte horizontal, cm. 

d * Distancia desde la fibra extrema comprimida hasta el baricentro de la 

armadura en traccion para la seccifin compuesta total, cm. 

V n ^ = Resistencia nominal a corte horizontal 

V u = Fuerza cortante mayorada en la secciSn 

<J> = Factor de minoracion de resistencia. Vease el Artfculo 9.3. 

16.1 ALCANCE 

16.1.1 Las disposiciones del Capftulo 16 se aplicarln al diseno de miembros 
compuestos de concreto armado sometidos a flexion, los cuales se definen como 
elementos de concreto prefabricados y/o construidos en sitio, pero vaciados en 
diferentes etapas e interconectados de manera que sus componentes actuen como 
una unidad. 

16.1.2 Los miembros compuestos de concreto sometidos a flexifin, cumplirSn con 
todas las disposiciones de estas Nonnas, con las excepciones que especfficamente 
se establecen en este Capftulo. 

16.2 GENERALIDADES 

i 

16.2.1 En un miembro compuesto tanto su totalidad como sus partes pueden util i - 
zarse para resistir fuerzas cortantes y momentos. 

16.2.2 Los elementos individuales se analizaran para todas las etapas crfticas 
de carga. 

16.2.3 Si las resistencias especificadas, los pesos unitarios, los modulos de 
elasticidadt u otras propiedades de los elementos componentes son diferentes, en 
el calculo se utilizaran las propiedades de los elementos individuales o, como 
simplificaci6n, los valores mas crfticos. 

16.2.4 En los cllculos de los miembros compuestos no se hara distincion entre 
la capacidad resistente de miembros apuntalados y no apuntalados. 

16.2.5 Los elementos se disenaran para soportar individualmente todas las car- 
gas aplicadas antes de que el miembro compuesto alcance su resistencia total de 
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16.2.6 Se colocaran las armaduras necesarias para controlar el agrietamiento y 
prevenir la separacion de los elementos componentes. 

16.2.7 Los miembros compuestos cumpliran con los requisitos para control de fle- 
chas de la Seccion 9.5.4. 

16.3 APUNTALAMIENTOS 

Cuando se utilicen apuntalamientos , estos no se quitaran hasta que los 
elementos soportados no hayan desarrollado las propiedades de diseno que se re- 
quieren para resistir todas las cargas y para limitar las flechas y el agrieta 
miento en el momento de desapuntalar . 

16.4 RESISTENCIA AL CORTE VERTICAL 

16.4.1 Cuando se supone que un miembro compuesto en su conjunto resiste la fuer- 
za cortante vertical, el diseno se hara de acuerdo con los requisitos del Capftu_ 
lo 11, como miembro vaciado monoliticamente con una seccion de la misma forma. 

16.4.2 Las armaduras de corte se anclarSn totalmente dentro de los elementos in- 
terconectados de acuerdo con el Artfculo 12.12. 

16.4.3 Las armaduras de corte de la Seccion 16.4.2, que atraviesan la superfi- 
cie de contacto entre los componentes, pueden considerarse como efectivas para 
resistir el corte horizontal. 

16.5 RESISTENCIA AL CORTE HORIZONTAL 

16.5.1 En un miembro compuesto se garantizarl la transference total de las fue£ 
zas cortanteS horizontales en las superficies de contacto de los elementos com- 
ponentes. 

16.5.2 A menos que se calculen segun la Secci6n 16.5.3, las secciones someti - 

das a corte horizontal cumpliran la condici6n 

V < 6 V u (16-1) 

u - v nh 

donde V u es la fuerza cortante mayorada en la seccion que se considera y 
es la resistencia nominal al corte horizontal de acuerdo con lo siguiente: 

16.5.2.1 Cuando las superficies de contacto estan limpias, libres de lechada y 
con rugosidades hechas intencionalmente, la resistencia al corte V nh , en kgf, 
no se tomara mayor que 5.6 byd, cuando b y y d se expresan en cm. 

16.5.2.2 Cuando se coloquen estribos mfnimos de acuerdo con la Seccion 16.6, 
las superficies de contacto estan limpias y libres de lechada, pero sin rugosida^ 
des hechas intencionalmente, la resistencia al corte horizontal V nh no se toma- 
ra mayor que 5.6 b y d, kgf. 
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16.5.2.3 Cuando se coloquen estribos mfniraos de acuerdo con el Artfculo 16.6, 
las superficies de contacto estan limpias, libres de lechada y con rugosidades in 
tencionales de unos 6 mm, la resistencia al corte V . no se tomara mayor que 
25 b y d, kgf. 

16.5.2.4 Cuando la fuerza cortante mayorada V y excede <j> (25 b d), el diseho 
al corte se hara segun el Artfculo 11.6. 

16.5.3 El corte horizontal puede verificarse calculando la fuerza de compresifin 
o tracclfin real en cada componente, y tomando en cuenta los medios adoptados para 
transferir esa fuerza de un componente a otro. La fuerza cortante horizontal ma- 
yorada no excedera la resistencia al corte horizontal <j> como se establece 
en las Subsecciones 16.5.2.1 a 16.5.2.4, sustituygndose el area de la superb 
cie de contacto A c por el producto b y d. 

16.5.4 Cuando hay traccifin a traves de cualquier superficie de contacto entre 
los elementos, la transferencia de corte por contacto sfilo puede considerarse en 
el c^lculo cuando se colocan estribos mfnimos segun el Artfculo 16.6. 

16.6 ARMADURAS PARA RESISTIR CORTE HORIZONTAL 

16.6.1 Cuando se colocan armaduras para resistir el corte horizontal su Srea no 
serf menor que la requerida por la Subseccion 11.4.5.3, y su separacifin no ex- 
cederf de 4 veces la menor dimension del componente mas delgado ni de 60 cm. 

16.6.2 Las armaduras para el corte horizontal pueden consistir de estribos de 
una o varies ramas, de barras o alambres, o franjas salientes de malla soldada de 
alambre (llso o estriado). 

16.6.3 Las armaduras de corte estaran totalmente ancladas en los elementos compo 
nentes de acuerdo con el Artfculo 12.12. ~ 
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PARTE 6 CONS IDERAC JONES ESPECIALES 

CAPITULO 17 EVALUACION DE LA RESISTENCIA DE ESTRUCTURAS 
CONSTRUIDAS 

17.0 NOTACION 

a = Flecha maxima de un miembro bajo la carga de ensayo, con respecto a la Ti- 
nea .recta que une sus apoyos o del extremo libre de un voladizo con respec- 
to a su apoyo, cm. 

CP = Acciones permanentes o sus correspond!' entes solicitaciones. 

h = Espesor o altura total del miembro, cm. 

= Luz de un miembro bajo la carga de ensayo (luz mas corta de los paneles de 
placas con o sin vigas de apoyo). Excepto lo establecido en la Seccifin 
17.4.9, luz de un miembro es la distancia entre los centros de los apoyos* 
o la distancia libre entre el los, mas el espesor del miembro, el que sea 
menor, cm. 

CV ■ Acciones variables o sus correspondientes solicitaciones. 

17.1 EVALUACION DE LA RESISTENCIA - GENERALIDADES 

Cuando hay dudas sobre la seguridad de una estructura o de un miembro, el 
Ingeniero Responsable puede ordenar una investigaci6n de la reslstencia estructu - 
ral , mediante un analisis teorico, pruebas de carga a una combinacifin de ambos. 
La evaluacibn de la resistencia de estructuras ya construidas constituye un campo 
especializado que requiere la participacifin de profesionales o instituciones sufi- 
cientemente experimentadas. En este Capftulo se dan algunos criterios y orienta - 
clones generales para esa evaluacion. (Para la aprobacifin de sistemas de diseno 
o construccion no tradicionales vease el Articulo 1.4). 

17.2 ESTUDIOS ANALITICOS 

17.2.1 Si se realiza una evaluacion analftica, deberan investigarse exhaustivameri 
te en el sitio las dimensiones y detalles de los miembros, las propiedades de los 
materialps, y otras condiciones concernientes a la estructura tal como fue cons- 
tr.ui da . 

17.2.2 El analisis deberS basarse en las investigaciones requeridas por la Sec- 
cion 17.2.1 y debe demostrar al Ingeniero Responsable que los factores de mayora- 
ci6n de cargas cumplen con los requisitos y los propfisitos de estas Normas. Vease 
el Articulo 17.6. 
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17.3 REQUISITOS GENERALES PARA LAS PRUEBAS OE CARGA 

17.3.1 Si la evaluacion de la resistencia se efectua mediante pruebas de carga, 
estas seran controladas por un Ingeniero calificado aceptado por la Autoridad Com 
petente. 

17.3.2 No se debe hacer una prueba de carga antes que la parte de la estructura 
a ser sometida a la misma tenga por lo menos 56 dfas de construida. Sin embar- 
go, la prueba puede anticiparse cuando el propietario de la estructura, el contra 
tista y todas las partes involucradas lo convengan. 

17.3.3 Cuando se vaya a ensayar unicamente una parte de la estructura, la parte 
dudosa debera cargarse de tal manera que se pruebe adecuadamente la zona que se 
sospecha debil. 

17.3.4 Cuarenta y ocho horas antes de comenzar la prueba se aplicaran las cargas 
necesarias para simular el efecto de las acciones permanentes que todavia no ac- 
tual) en la estructura, y estas permanecerSn colocadas hasta que se terminen todas 
las pruebas. 

17.4 PRUEBAS DE CARGA DE MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION 

17.4.1 Cuando se efectuen pruebas de carga en miembros sometidos a flexion se 
aplicarSn las disposiciones adicionales de esta Seccifin. 

17.4.2 Inmediatamente antes de la aplicacion de las cargas de ensayo se haran 
las lecturas iniciales de referenda para medir las flechas. 

17.4.3 La parte de la estructura seleccionada para la prueba de carga debe some- 
terse a una carga total equivalente a 0.85 (1.4 CP + 1.7 CV), que incluya las 
acciones permanentes que ya estin actuando. La determinaci5n del valor de CV 
tendrS en cuenta las reducciones en las cargas variables permitidas por las Nor- 
mas de "Acciones Mfnimas para el Proyecto de Edi ficaciones" , COVENIN-MINDUR 
2002 vigentes. 

17.4.4 Las cargas de ensayo se aplicaran en no menos de cuatro incrementos 
aproximadamente iguales, sin producir impactos sobre la estructura ni efectos de 
arco en los materiales que se usan como carga. 

17.4.5 Despues que las cargas de ensayo hayan estado colocadas durante 24 ho- 
ras, se tomaran las lecturas de las flechas iniciales. 

17.4.6 Las cargas de ensayo deben retirarse inmediatamente despues de registrar 
las flechas iniciales. Transcurridas 24 horas del retiro de las cargas se efe£ 
tuaran las lecturas de las flechas finales. 
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17.4.7 Si la parte de la estructura que se sometio a la prueba de carga muestra 
evidencias visibles de falla, se considerara que no ha satisfecho la prueba de 
carga y no se permitira repetir el ensayo. 

17.4.8 Si la parte de la estructura ensayada no muestra evidencias visibles de 

falla, el criterio de un comportamiento satisfactorio es que la flecha recuperada 
dentro de las 24 horas posteriores al retiro la carga de ensayos sea por lo me- 
nos un 75 % de la flecha maxima, salvo que la flecha maxima de una viga* entre- 

piso o techo sea menor de £*/ (20000 h), en cuyo caso no se exige el limite de 

la recuperacion de flecha. 

17.4.9 En el caso de voladizos, el valor de la Subsection 17.4.8 se toma- 
ra como 2 veces la distancia desde el apoyo al extremo del voladizo, y la fie - 
cha debe corregirse para cualquier movimiento del apoyo. 

17.4.10 El miembro que no llegue a tener una recuperacion de flechas del 75 * 
como se requiere en la Subseccidn 17.4.8, puede volverse a ensayar solo despues 
de 72 horas de retirar la carga de la primera prueba. En tal caso la parte de 
la estructura ensayada puede considerarse satisfactory si cumple las dos condi - 
clones siguientes: 

a. No muestra evidencias visibles de falla en la repeticion del ensayo. 

b. La recuperacifin de la flecha producida en el segundo ensayo es por lo menos 

un 80 por ciento de la flecha maxima en este ultimo ensayo. 

17.5 MIEMBR0S QUE NO SEAN VIGAS, LOSAS NI PLACAS 

Los miembros que no sean vigas, losas ni placas, y que estSn sometidos pri n_ 
cipalmente a flexi6n se investigaran preferiblemente por analisis. 

17.6 0ISP0SICI0NES PARA REDUCIR EL NIVEL DE CARGA 

Si la estructura que se evalua no satisface las condiciones o criterios del 
Artfculo 17.2, y Subsecciones 17.4.8 o 17.4.10, el Ingeniero Responsable puede 
aprobar un nivel de acciones mas bajo para esta estructura, basSndose en los re- 
sultados de la prueba de carga o del analisis. 

17.7 SEGURIDAD 

17.7.1 Las pruebas de carga deben programarse tomando las precauciones necesa- 
rias para la seguridad de las personas y la estabilidad de la estructura durante 
el ensayo. 

17.7.2 Las medidas de seguridad no deben interferir con los procedimientos de la 
prueba de carga ni deben afectar los resultados. 
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CAPITULO 18 PRESCRIPCIONES ESPECIALES PARA EL DISENO DE ELEMENTOS 
ESTRUCTURALES DE ED I F I CAC I ONES ANTIS1SMICAS 

18.0 NOTACION 



A 


s 




CP 

cv 

d 


d 


b 


d 


c 



f* 

y 


= Area de la seccion transversal de un miembro, medida exteriormente 
al refuerzo transversal, cm 2 . 

" Area de concreto que resiste la fuerza cortante e igual al producto 
del espesor del alma por la altura total de la seccifin, cm 2 . 

* Area total de la seccifin, cm 2 . 

' Area de la menor seccion transversal de la junta en un piano parale^ 
lo al eje del refuerzo longitudinal que transmite el corte a la jun- 
ta. Cuando una viga concurre a un apoyo muy ancho, el ancho efectivo 
de la junta no excederl del ancho de la viga mis la dimensl6n de la 
columna medida paralelamente al eje de la viga, cm 2 . 

E Area real de la armadura en traccifin y cuyo detail e aparece indicado 
en los pianos, cm 2 . 

* Proyeccidn sobre A c del Irea total de armaduras que atraviesa el 
piano que conti ene a A c> cm 2 . 

* Area total de la seccidn transversal de ligaduras, cm 2 . 

* Area de una diagonal para resistir la total idad de la fuerza cortan- 
te en un dintel, cm 2 . 

* ‘Ancho de una columna, cm. 

* Ancho del alma o diametro de una seccion circular, cm. 

= Efectos de las acciones permanentes. 

= Efectos de las acciones variables. 

= Di stand a desde la fibra extrema comprimida hasta el bari centro de 
la armadura transversal (altura util), cm. 

* DISmetro nominal de la barra, cm. 

B Oimensldn de la columna, medida paralelamente al eje de la viga, cm. 

* Resistencia especificada del concreto en compresidn, kgf/cm 2 . 

■ Resistencia cedente especificada en la armadura, kgf/cm 2 . 

■ Resistencia cedente determinada mediante ensayos, kgf/cm 2 . 
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yh 


su 

f* 

su 


Resistencia cedente especificada para el acero de refuerzo transver- 
sal, kgf/cm 2 . 

Resistencia de rotura especificada £n la armadura, kgf/cm 2 . 

Resistencia de rotura en la armadura, determinada mediante ensayos, 
kgf/cm 2 . 

Espesor total del miembro, cm. 

Dimension transversal del niicleo de una columna, medido centro a ceri 
tro de la armadura de confinamiento, cm. 




"as 


'ah 


= Altura de la junta, cm. 

= Longitud de anclaje para barras sin gancho, cm. 

= Longitud de anclaje para barras c< n gancho estandar de 90°, cm. 

= Luz libre de la pieza; altura no arriostrada de un muro estructural 
o de una columna, cm. 


1- = Longitud minima medida desde la cara de la junta y a lo largo del 

eje del miembro, en la cual se debe disponer el refuerzo transver- 
sal, cm. 





s 


= Ancho no arriostrado de un muro estructural , cm. 

« Homentos flectores en los extremos de un miembro. Estos momentos se 
calcularSn tomando para # el valor de 1.0 y como esfuerzo en la 
armadura en traccidn A $ el valor de 1.25 f^. 

= Momentos flectores nominales en los extremos de un miembro. Estos 
momentos se calcularan tomando para <J> el valor de 1.0 y como 
esfuerzo en la armadura en traccion A el valor de 1.0 f . 

5 J 

* Momentos flectores de d i seno en los extremos de un miembro. Estos 
momentos se calcularan tomando para 4> el valor de 0.90 y como 
esfuerzo en la armadura en traccion A el valor de 1.0 f . 

J 

- Separacion de las armaduras de corte en direccion paralela al refue£ 
zo longitudinal , cm. 


«= MSxima separacion de la armadura transversal, cm. 

= Fuerza cortante nominal resistida por el concreto, kgf. 

= Fuerza cortante de diseno, suponiendo que en los extremos del miem 

C C 

bro se alcanzan los momentos M^ y Mg . 

■ Fuerza cortante nominal en un muro estructural o dintel, kgf. 
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Fuerza cortante proveniente de las cargas verticales debidamente ma- 
yoradas, determinada en la hipotesis de que la pieza estuviese sim - 
plemente apoyada, kgf. 

Fuerza cortante de diseno en la junta suponiendo que el esfuerzo en 
la armadura de traccion de las vigas es igual a 1.25 f , kgf. 

Fuerza cortante de disefio en los extremos de un miembro. 

Resistencia requerida segun se estipula en el Capftulo 9. 

Angulo de inclinacion de la armadura diagonal con respecto al eje 
longitudinal del miembro, grados. 

Cuantfa de la armadura longitudinal en un miembro sometido a flexion 

p ■ W 

Cuantfa de la armadura en un muro estructural , definida por la rela- 
ci6n: 

p a " A sa^ A c 

Cuantfa de la armadura ortogonal en un muro estructural. 

Cuantfa geom^trica del acero longitudinal en columnas. 

Cuantfa de la armadura helicoidal. 

Factor que depende de la configuracion geom^trica y posicidn relati- 
va de los miembros concurrentes a una junta. 

Coeficiente de minoracion de la resistencia. 
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18.1 GENERAL I DADES 

18.1.1 Validez y Alcance • * 

18.1.1.1 Campo de Aplicacion 

En este Capftulo se prescriben los requisites para el diseno y la cons 
truccion de los elementos de una estructura de concreto armado, monolftica, cu- 
yas sol icitaciones de diseno debidas a las acciones sismicas han siao determina- 
das de acuerdo con la Norma "Edificaciones Anti sismicas", C0VENIN-M1NDUR 1756. 

18.1.1.2 Relacifin con otros Capftulos de estas Normas 

Las prescripciones contenidas en este Capftulo se aplicaran conjunta - 
mente con las contenidas en los Capftulos 1 al 17 de estas Normas y en donde 
sea pertinente privarSn sobre el las. 

18.1.1.3 Nivel de Diseno 3 

En las edificaciones que de acuerdo a la Norma "Edificaciones'Antisfa 

micas", COVENIN-MINDUR 1756, requieran el Nivel de Diseno 3, todos los ele - 

mentos que forman parte del si sterna resistente a sismos deberSn cumplir con las 

prescripciones contenidas en este Capftulo, a excepcion de los Artfculos 18.7 y 
18.8. 

Aquellos elementos estructurales que no se consideren que forman parte 
del sistema resistente a sismos deberan satisfacer las prescripciones contenidas 
en el Artfculo 18.7. 

18.1.1.4 Nivel de Oisefio 2 

En las edificaciones que. de acuerdo a la Norma "Edificaciones Anti6fa 
micas", COVENIN-MINDUR 1756, requieran el Nivel de Diseno 2, los elementos 

que forman parte del sistema resistente a sismos deberSn satisfacer, unicamente, 
el Artfculo 18.8. 

18.1.1.5 Nivel de Diserio 1 

Este Capftulo no es aplicable a las edificaciones que de acuerdo a la 
Norma "Edificaciones Antisfsmicas", COVENIN-MINDUR 1756, requieren el Nivel 
de Diseno 1. 

18.1.2 AnSlisis y Diseno 
18.1.2.1 General idades 

En el analisis de la estructura se debera considerar el efecto de ele- 
mentos rfgidos, estructurales o no, que por su naturaleza, dimensiones, ubica- 
cifin y numero puedan afectar la respuesta dinSmica de la edificacidn. Asimismo 
se debe prestar consideraci6n a las consecuencias de la falla de cualquier ele- 
mento no perteneciente al sistema resistente a sismos. 
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18.1.2.2 Elementos Estructurales que Forman Parte del Sistema Resistente 

a Sismos • • 

Los elementos estructurales y sus uniones que forman parte del sistema 
resistente a sismos , deberan dimensionarse utilizando los factores de mayoracion 
establecidos en el Capftulo 9 de esta Norma. Tambien son aplicables los facto 
res de minoracion de resistencias indicados en el citado Capftulo con las si- 
guientes excepciones: 

a. Flexion y Carga Axial 

En toda columna sometida a una fuerza axial mayorada que exceda 
0.1 Ag r y cuyo refuerzo transversal no satisfaga las prescripciones 
de las Subsecciones 18.3.4.2, 18.3.4.3 y 18.3.4.4, se usara un fac- 
tor de minoracion <J> igual a 0.5. 

b. Fuerza Cortante 

En aquellos elementos sometidos a flexion cuya resistencia de diseno 
por corte sea menor que la fuerza cortante que resulta de aplicar la 
SubsecciSn 18.2.3.2, se utilizara un factor de minoracion para corte 
<)> igual a 0.6. 

18.1.2.3 Elementos Estructurales por Debajo del Nivel de Base 

Los elementos estructurales que se encuentren situados por debajo del 
nivel de base y que son necesarios para transmitir las acciones sfsmicas a las 
fundaciones, deberan cumplir con las prescripciones contenidas en este Capftulo. 

18.1.3 Materiales 

18.1.3.1 Concretos 

La resistencia especificada del concreto en elementos pertenecientes 
al sistema resistente a sismos no sera menor que 200 kgf/cm 2 . 

Cuando se utilicen agregados livianos, la resistencia especificada no 
debe exceder 300 kgf/cm 2 , a menos que se demuestre experimentalmente que los 
elementos estructurales elaborados con estos materiales, poseen la misma resis - 
tencia y capacidad de disipacion de energfa que aquellos elaborados con concre- 
tos normales de igual resistencia. 

18.1.3.2 Aceros 

Los aceros de refuerzo que deban resistir la flexion y la fuerza axial 
producidas por el sismo, en miembros de porticos y en los elementos de borde de 
muros, ademas de satisfacer las prescripciones del Artfculo 3.5 deberan cum - 
pi i r lo siguiente: 

a. £1 esfuerzo cedente determinado mediante ensayos no debe exceder al e^ 

fuerzo cedente especificado en mis de un 30 % ; 
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b. El esfuerzo de rotura determinado en el laboratorio debera exceder al 

esfuerzo cedente real, por lc menos, en un 25 %. 

18.2 MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION 

18.2.1 Alcance 

Las prescripciones de esta Seccion se deben aplicar a los miembros de los 
porticos ducti 1 es del sistema de resistencia sismica Tipo 1 y II , cl asi f icacion 
segun la Norma "Edificaciones Antisismicas" COVENIN-MINDUR 1756, que estan 
dimensionados principalmente para resistir flexion, siendo su luz libre por lo me 
nos cuatro veces su altura util, y en los cuales la fuerza axial mayorada de com- 
presion no excede el valor de 0.1 A^ r . Ademas, deben satisfacer todas las 
condiciones geometricas siguientes: 

a. La relacion ancho/alto de su seccion transversal es mayor o igual que 
0.3; 

b. El ancho mfnimo es de 25 cm y el maximo no excede el ancho del miembro 
que le sirve de soporte, medido en un piano perpendicular al eje longitu- 
dinal de la viga, mas una distancia, a cada lado, no superior al 75 % de 
la altura total de la viga; 

c. Su excentricidad respecto a la columna que cruza, medida como distancia 
entre los ejes de los dos miembros, no debe ser mayor del 25 % de la 
dimension que tenga la columna perpendicularmente a la viga. 

Los miembros que no satisfagan las limitaciones geometricas de la presente Sec- 
ci6n, se regirSn por las prescripciones del Articulo 18.5. 

18.2.2 Armadura Longitudinal 

18.2.2.1 Cuantfas Maximas y Minimas 

En cualquier seccion de un miembro sometido a flexion, la cuantia de la 
armadura p , tanto para el acero superior como para el inferior debera estar 
comprendido entre los siguientes valores limites: 

14/f y <p< 0.025 (18.1) 

En cada seccion habra por lo menos una barra en cada esquina no infe- 
rior al N° 4. 

18.2.2.2 Disposicion de la Armadura Longitudinal 

18.2.2.2.1 En las caras de los apoyos, las armaduras superiores e inferiores de 
la viga deberan ser tales que la capacidad para resistir momentos positivos sea 
por lo menos la mitad de la capacidad para resistir momentos negativos. 

18.2.2.2.2 En cualquier seccion a lo largo del miembro, la capacidad resistente 
a flexidn tanto para momentos positivos como para momentos negativos, sera por lo 
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menos igual a la cuarta parte de la respectiva capacidad resistente de la sec- 
cifin en la cara del apoyo, debiendo adoptarse para estos efectos aquel extremo 
del miembro que contenga la mayor cantidad de acero. 

18.2.2.2.3 La disposicion de las barras a lo largo del miembro debera hacerse 
siguiendo las prescripciones contenidas en el Artfculo 12.9, pero la envolvente 
del diagrama de momentos que permite definir la longitud de las barras* tanto de 
las superiores como de las inferiores, debera obtenerse considerando la eventual 
formacion de articulaciones plasticas, asf como el rango de cargas mayoradas que 
segGn la Subseccion 18.1.2.2 puede actuar en el elemento. 

18.2.2.3 Empalmes por Solape 

Las longitudes de solape serin las establecidas en el Capftulo 12 de 
estas Normas, debiendose satisfacer adicionalmente las siguientes condiciones: 
a * se empalraaran barras por solape, ni dentro de las juntas ni en una 

distancia igual a 2d medida a partir de la cara del apoyo, ni en nin- 
guna otra zona en donde el anllisis indique la posibilidad de que la ar 
madura en traccifin alcance su 1 finite ellstico debido a las incursiones 
de la estructura en el rango no ellstico; 
k*. A lo largo de la longitud de solape se colocarln armaduras transversa- 
les, formadas por estribos cerrados o por zunchos, cuya separacifin no 
deberl ser mayor que d/4 -ni 10 cm. 

18.2.2.4 Empalmes por Soldadura o Mediante Conexiones Meclnicas 

Los empalmes. por soldaduras o mediante conexiones meclnicas se harln de 
acuerdo a las prescripciones contenidas en las Subsecciones 12.13.3.1 a 

12.13.3.4 alternando estas uniones para las barras de una misma capa y mantenien 
do una separacifin entre ellas de 60 cm o mis, medida en la direccifin del eje de 
la pleza. 

18.2.3 Armadura Transversal 

18.2.3.1 General idades 

En los elementos sometidos a flexi6n, la armadura transversal debe ser 
capaz de resistir la fuerza cortante, arriostrar la armadura longitudinal y confi 
nar el concreto en aquel las zonas donde se considere posible la formacion de rotu 
las pllsticas. 

18.2.3.2 Fuerzas Cortantes de Diseno 

La fuerza cortante a considerar en el diseno, es la que resulta de supo 
poner la pieza bajo la acci6n de las cargas verticales debidamente mayoradas y, 
en las secclones extremas adyacentes a los apoyos, momentos flectores de signos 
opuestos y de valor igual a la capacidad a flexion de estas secciones, tomando 
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para 4> el valor de 1.0 y como esfuerzo en la armadura en traccion el valor de 
1.25 f y . 

18.2.3.3 CSlculo de la Armadura Transversal 

La determination de la armadura transversal se hara a partir de las 
fuerzas cortantes de diseno definidas en 18.2.3.2 y siguiendo las prescripcio- 
nes del Capitulo 11 de estas Normas, modificadas de acuerdo a lo contenido en 
las Subsecciones 18.2.3.3.1 y 18.2.3.3.2. 

18.2.3.3.1 Contribution del Concreto 

El termino V c se supondra nulo cuando se cumplan las dos condicio- 
nes siguientes: 

a. La fuerza axial mayorada en el elemento, incluyendo el efecto de sis- 
mo, es menor que 0.05 r ; 

b. Cuando se verifique que en alguna de las dos secciones extremas 

v*j . i . :A > v o (».« 

n 

donde: 

l^yl^ = La capacidad a flexifin de las secciones extremas segfin la Subseccifin . , 
18.2.3.2 

1 = La luz libre de la pieza. 

n 

V ■ La fuerza cortante proveniente de las cargas verticales debidamente 

o 

mayorada s, determinada en la hipdtesls de que la pieza estuviese sim- 
plemente apoyada. 

18.2.3.3.2 Separacldn de Estrlbos 

Se colocarSn estribos a todo lo largo del miembro y su separaclfin no 
excederS, en ningtfn caso, d/2. 

En las zonas que deben ser confinadas y que se especifican en la Suo- 
seccion 18.2.3.4, los estibos deben ser cerrados y su separaci6n no debe exceoer 
el m5s pequeno de los valores siguientes: 

a. d/4 

b. Ocho veces el diSmetro de la barra longitudinal mSs delgada; 

c. 2^ veces el diametro del estribo; 

d. 30 cm. 

El primer estribo cerrado estara ubicado a una distancla no mayor de 
5 cm de la cara de apoyo. 

Ademas, en las zonas que deben ser confinadas, los estrlbos se dispon^ 
dran de tal forma que las barras longitudinales resulten arriostradas de acuerdo 
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a las prescripciones contenidas en la Subseccion 7.10.5.3. 

18.2.3.4 Zonas Confinadas 

La armadura transversal, ademas de resistir la fuerza cortante, debe 
confinar las siguientes zonas: 

a * *- a P or cion comprendida entre la cara del apoyo y una distancia igual a 

2h en ambos extremos de la viga; 

k* ^ na distancia igual a 2h a cada lado de la seccion en donde Va armadu 

ra pueda alcanzar su Hmite elastico a consecuencia de los desplazamien 
tos laterales de la estructura. 

18.2.3.5 Estribos Cerrados Formados por dos Piezas 

En »os miembros sometidos a flexion, se acepta que la accion de un es- 
tribo cerrado puede conseguirse empleando un estribo abierto con ganchos a 135° 
en cada extremo, con prolongaciones de 10 diametros y una barra adicional con 
un gancho a 135° en un extremo y otro a 90° en el otro, este ultimo con una 
prolongaciSn de 6 diSmetros pero no menor de 10 cm. Esta barra debe colocarse 
en forma al ternada de manera que dos estribos consecutivos tengan el gancho de 
90° a diferentes lados de la viga. 

En el caso de vigas extremas, con losa a un solo lado de las mismas, el 
gancho a 90° debe colocarse siempre del lado de la losa. 

18.3 MIEJffiROS SOMETIDOS A FLEXION Y CARGA AXIAL 

18.3.1 Alcance 

Los requisitos de esta Seccion se aplican a los miembros de los pSrticos 
d(3c tiles del sisteraa de resistencia sfsmica Tipo I y II, clasificacidn segun la 
Nonna "Estructuras Antisfsmicas" COVENIN-HINOUR 1756, que estan solicitados 
por una fuerza axial mayorada que excede de 0.1 A f' y ademas satisfacen las 
siguientes condlclones geometricas: 

a. La menor dimension transversal, medida a lo largo de una recta que pase 

por su centro geometrico, no sea menor de 30 cm; 

b. La relacldn entre la menor dimension de la seccion transversal y la 
correspondiente en una direccion perpendicular, no sea inferior a 0.4. 

Los miembros que no satisfagan estas 1 imi taci.ones geometricas se regiran 
por las prescripciones del Artfculo 18.5. 

18.3.2 Minima Resistencia a Flexifin de las Columnas 
18.3.2.1 Condicifin General 

En cualquicr nodo donde las columnas concurrentes resistan una fuerza 
axial mayorada de compresifin que exceda O.l A g f' c , la suma de las resistencias 
a flexifin de las columnas, calculadas para la fuerza axial de diseno mSs desfavo- 
rable debe ser mayor que 1.20 veces la suma de las resistencias a flexifin de 
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las vigas concurrentes a ese nodo en el mismo piano vertical. Las resistencias 
a flexion se deberan sumar en tal forma que los momentos de las columnas se opon 
gan a los momentos de las vigas. Esta verification debera hacerse en ambos sen- 
tidos del piano vertical del portico considerado. 

18.3.2.2 Excepciones 

Si excepcionalmente la condicion dada en la Seccion 18.3.2.1 no se 
satisface en un determinado nodo, las columnas de ese nodo deben armarse en toda 
su altura con la armadura transversal especificada en la Seccion 18.3.4 y su 
contribution en la resistencia y rigidez de la estructura debera ignorarse. 

La Subseccion 18.3.2.1 no es necesaria satisfacerla en porticos de 
uno y de dos pisos, y en el ultimo nivel de un edificio de varios pisos. 

18.3.3 Armadura Longitudinal 

18.3.3.1 Fuerzas de Diseiio 

La armadura longitudinal se determinara para la combinacion de carga 
axial y momentos mas desfavorables tomando ademas en cuenta lo contenido en la 
SubsecciSn 18.3.2.1. 

18.3.3.2 Cuantfas Maximas y Mfnimas de Acero 

La cuantfa geometrfa p no sera menor que 0.01, ni mayOr que 
0.06. * 

18.3.3.3 Empalmes 

Los empalmes por solape solo se permitiran en la mitad central de la 
luz libre del miembro y deben ser disenados como empalmes a traccion. En cual - 
quier seccion se podran utilizer empalmes por soldadura o conexiones mecanicas 
de acuerdo a lo dispuesto en las Subsecciones 12.13.3.1 a 12.13.3.4, siempre y 
cuando los empalmes se dispongan en forma alternada y la distancia entre el los 
sea igual o mayor de 60 cm, medida a lo largo del eje longitudinal del refuer- 
zo. 

18.3.4 Armadura Transversal 

18.3.4.1 General idades 

Las princi pales funciones de la armadura transversal especificada en 
esta Seccion son las de lograr el confinamiento del concreto y servir de soporte 
lateral a las barras de retuerzo longitudinal. 

18.3.4.2 Zonas a Confinar 

18.3.4.2.1 Longitud de Confinamiento 

El refuerzo transversal especificado en la Subseccion 18.3.4.3 de- 
bera colocarse en los extremos de la columna en una lonqitud por lo menos igual 
al mayor de los siguientes valores: 
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a * U ma * or dimension de la seccion transversal; 

b * 1/6 de la altura libre del miembro; y 

c. 45 cm. 

Su separacion no sera mayor que la indicada en la Subsec- 
cifin 18.3.4.4. 


18.3.4.3 Determinacion de la Armadura de Confinamiento 

Se dispondra' la armadura transversal de confinamiento requerida por la 
ubseccifin 18.3.4.3.1 6 18.3.4.3.2, a menos que deba ser aumentada para resistir 
U fuerza cortante de diserio segun la Seccidn 18.3.4.5, o que la columna se dise 

fle de acuerdo con la Subseccidn 18. 1.2.2. a empleando un valor de 4 igual a 
0.5. 


18.3.4.3.1 La cuantfa de armadura helicoidal p $ no serf menor que la indicada 
en la F6rmula (10-5) respetando el Hmite inferior dado por la FSrmula (18.3). 


°* 12 f c /f yh 


(18.3) 


18.3.4.3.2 El frea total de la seccldn transversal de ligaduras cerradas de re- 

fuerzo no serf menor que el mayor de los valores dados por la Ffirmulas (18-4) y 
(18-5). 

r A n 

(18.4) 


sh 


0.3(s h — £-) (— i- - 1) 

^ r * 


yh 

A sh ■ •> — ) 

f 

yh 


ch 


(18.5) 


18.3.4.3.3 Como refuerzo transversal se podrfn utilizar ligaduras cerradas, sim- 
ples o multiples. Se podrfn usar igualmente ligaduras de una rama, con igual diS 

■etro y separacifin que las anteriores. de forma tal que cada extreme abrace una 
barra longitudinal. 

Las ligaduras de una rama que tengan un extremo doblado a 90° debe- 
rfn altemarse. 


18.3.4.3.4 Si el nfleleo del miembro es capaz de resistir las acciones que resul- 

t^n de la cooiblnacldn prescrlta en la Suhcprri^n ip o ^ i 

y .ui CM (a ^uDseccion 18.3.3.1, no es necesario satis 

facer las FSrmulas (10.5) y (18.4). 

18.3.4.4 Separaclones MSximas 

La separacidn de las armaduras de refuerzo transversal en la direccifin 
del eje del miembro no serf mayor que el menor de los siguientes valores: 

«. 1/4 de la menor dimensl6n del miembro; 

b. 10 cm. 
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Las ligaduras cerradas de una rama o las ramas de las ligaduras multi - 
pies, no podran distanciarse mas de 35 cm medidos centro a centro en direccion 
perpendicular al eje longitudinal del elemento estructural. 

18.3.4.5 Fuerza Cortante de Diseno 

En los miembros solicitados slmu l taneamente por flexion y carga axial, 
la fuerza cortante de diseno podra ser el menor valor que se obtenga por alguno 
de los procedimientos que se describen a continuacion: 

Procedimiento 1: El corte de diseno se obtendra a partir de los momentos resis- 
tentes nominal es ( 4> = 1) cal cul ados para la fuerza axial de 
compresion mayorada que conduzca al maximo momento flector. 

El corte sera calculaoo dividiendo la suma de los valores abso_ 
lutos de ambos momentos entre la longitud libre de la columna. 
Procedimiento 2: El corte de diseno se obtendra utilizando el doble del corte 
debido a sismo tornado del analisis elastico lineal y sumado a 
los cortes provenientes de las otras acciones consideradas de- 
bidamente mayoradas. 

Excepciones: 

1. Cuando las columnas del ultimo piso no satisfacen la Subsec- 
ci6n 18.3.2.1 s61o se utilizara el Procedimiento 1. 

2. Cuando se aplique el Procedimiento 2 a las columnas del pri- 

mer piso, el corte de diseno no sera menor que el cal cul ado su_ 
poniendo el momento resistente nominal en la base de la colum- 
na y el doble del momento resultante del anllisis elastico li- 
neal en su parte superior. En este caso el corte se determine^ 

ra dividiendo la suma algebraica de los momentos asf determina_ 
dos entre la altura libre de la columna. 

18.3.4.6 Contribucion del Concreto 

La contribucion del concreto V c en la resistencia al corte de elemen- 
tos sometidos a flexo-compresion, se supondra igual a cero si la carga axial ma- 
yorada inclutdo los efectos del sismo es menor que 0.05 A g f£ . 

18.3.5 Miembros de Porticos Diagonal izados 

18.3.5.1 Alcance 

Las prescri pciones de esta Seccion se aplican a los porticos diagonal i- 
zados que forman parte del sistema de resistencia sismico Tipo II 6 III, segun 
la clasificacion de los sistemas estructurales de la Norma "Edificaciones Anti - 
sfsmicas" C0VENIN-MIN0UR 1756. 
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18.3.5.2 Armadura de Refuerzo Transversal 

En los miembros de los porticos diagonal izados con esfuerzos a la com- 
presion que exceden 0.2 f^ , se debera disponer refuerzo transversal especial en 
toda su longitud. Este debera satisfacer las mismas prescripciones establecidas 
en la Seccion 18.3.4. Cuando los esfuerzos de compresion no excedan de 0.2 f ' , 
la armadura transversal no requiere cumplir con las prescripciones de la Seccion 
18.3.4. Los esfuerzos se calcularan con las acciones debidamente mayoradas, per- 
mitiendose el uso de un modelo elastico lineal y las propiedades de las secciones 
no fisuradas de los miembros considerados . 

18.3.5.3 Anclaje de la Armadura Longitudinal 

Todo refuerzo contfnuo en los porticos diagonal izados debera anclarse 
de acuerdo a las disposiciones para barras en traccion segun se especifica en la 
Seccifin 18.4.4. 

18.3.5.4 Fuerzas Cortantes de Diseno 

Las fuerzas cortantes de diseno deberan obtenerse a partir del an£ 
llsis de fuerzas laterales, de acuerdo con las combinaciones y mayoraciones es_ 
pecificadas en la Subseccion 18.1.2.2. 

18.4 JUNTAS VIGA-COLUMNA 

18.4.1 General idades 

18.4.1.1 Las juntas viga-columna deben ser capaces de resistir las fuerzas que 
les transmiten los miembros que concurren a el las, suponiendo que el esfuerzo en 
las armaduras a traccion de las Vigas es 1.25 f . 

18.4.1.2 La armadura longitudinal de las vigas que termine en una columna debera 
extenderse hasta la cara mSs lejana del nucleo confinado y anclarse de acuerdo a 
las prescripciones contenidas en la Seccion 18.4.4 cuazido se trate de barras en 
traccifin o de acuerdo con el Capftulo 12, si se trata de barras en compresion. 

18.4.2 Armadura Transversal de Confinamiento 

18.4.2.1 Caso General 

Oentro de la junta debera disponerse el refuerzo transversal que se es- 
pecifica en la Seccion 18.3.4, salvo que la junta este confinada por elementos 
estructurales en la forma especificada en la Subseccion 18.4.2.2. 

18.4.2.2 Juntas Confinadas por Vigas en los Cuatro Lados 

En juntas que est£n confinadas por vigas concurrentes en sus cuatro la- 
dos y donde el ancho de cada una sea por lo menos igual al 75 % del ancho de la 
columna, se permite reducir la cantidad de refuerzo transversal al 50 % del exi^ 
gldo en la Seccifin 18.3.4, en una longitud igual a la menor altura de las vigas 
concurrentes y con una separacifin no mayor de 15 cm. 



COVENIN-MINDUR 1753 


155 


18.4.2.3 Casos Especiales 

Si el refuerzo longitudinal de la viga no esta dentro del nucleo de la 
columna, se debera disponer el refuerzo transversal exigido por la Seccion 
18.3.4. 


18.4.3 Verificacion por Fuerza Cortante 

18.4.3.1 En toda junta de concreto normal debe verificarse: 

v. < 4, y a. s~r~ fl8 - 6 ) 

J J c 


donde: 

V. = Fuerza cortante de diseho en la junta suponiendo que el esfuerzo en las 
armaduras a traccion de las vigas es igual a 1.25 f^; 

4> = Coeficiente de minoracion de la resistencia igual a 0.85; 

y = Factor igual a 5.3 en juntas confinadas por vigas en sus cuatro caras y 

a 4.0 en cualquier otro caso; 


‘j 




Area de la menor seccion transversal de la junta en un piano paralelo .al 
eje del refuerzo longitudinal que transmite el corte a la junta. Cuando 
una viga concurre a un apoyo muy ancho, el ancho efectivo de la junta no 
excederS del ancho de la viga mSs la dimension de la columna medida para- 
lelamente al eje de la viga, cm 2 ; 

Resistencia especificada del concreto en compresion, kgf/cm . 


18.4.3.2 Cuando se trate de concretos hechos con agregados livianos, el valor 
de y se tomara igual al 75 % de los limites dados en la Subseccion 18.4.3.1. 


18.4.4 longitudes de Anclaje de Barras en Traccion 


18.4.4.1 Barras con Ganchos 

En concretos normales y cuando se trate de barras 


N° 3 


N° 11, la 


longitud de anclaje l h para una barra con un gancho estandar de 


90° 


sera 


por lo menos igual a 
(18.7) 


8 d , 15 cm o la longitud requerida por la Formula 

b 


’ah 


0.06 f d. 

yb 


(18.7) 


ST 


Para concretos hechos a base de agregados livianos, los valores ante 

riores deben aumentarse en un 25 %. 

En todo caso, el gancho de 90° debera estar situado dentro del nu- 
cleo confinado de una columna o de un miembro de borde. 


18.4.4.2 Barras Rectas 

Para barras sin ganchos, cuyos diametros no exceden al de la barra N° 
11 la longitud de anclaje, L , deberS ser por lo menos igual a 2.5 veces 

* d S 
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la longitud exigida en la Subseccion 18.4.4.1 si el espesor del concreto vacia- 
do debajo de la barra no excede 30cm, y de 3.5 veces la longitud exigida por 

la Subseccion 18.4.4.1 si el espesor de concreto vaciado debajo de la barra ex- 
cede 30 cm. 

La longitud de anclaje L as debera estar contenida en el nucleo confi- 
nado de una columna o en un miembro de borde de un muro. Cualquier porcion de 
*"as no conteni(l0 en un nucleo confinado debera incrementarse en un 60 %. 

18.5 MUROS ESTRUCTURALES 

18.5.1 Validez y Alcance 

Los requerimientos de esta Seccion son aplicables a muros estructurales 
que constituyan total o parcialmente el sistema estructural que resiste las fuer- 
zas horizontales provenientes del sismo. Asimismo, deben regirse por las pres - 
crlpciones contenidas en esta Seccion aquellos miembros de estructuras aportica - 

das que no satisfagan las limitaciones establecidas en las Secciones 18 2 1 y 

18.3.1. 

18.5.2 Anna dura s 

18.5.2.1 Cuantfas Mfnimas 

La cuantfa minima tanto de las armaduras horizontales como de las verti 
cales no serS inferior a 0.0025. 

18.5.2.2 Separaciones Maximas 

La separacion entre barras, en cada direccion, no serS superior a 35 cm, 
excepto que la seccion necesite ser confinada en cuyo caso la separacifin no exce- 
derf de 25 cm. Ademls, la armadura necesaria para resistir la fuerza cortante 
se distribute uniformemente a lo largo de la seccidn. 

18.5.2.3 Pianos de Ubicacion de la Armadura 

Cuando la fuerza cortante mayorada actuando en el piano de la pared ex- 
ceda el valor 0.5 A £ 1 , las armaduras se colocaran segun dos pianos equi - 

distantes del eje longitudinal de la seccion transversal. 

18.5.2.4 Anclajes 

Todo el refuerzo contfnuo en muros estructurales debera anclarse de 
acuerdo con las prescripciones para barras en traccion dadas en la Seccion 

18.4.4. 

18.5.3 Miembros de Borde 
18.5.3.1 Alcance 

A los efectos de esta Secci6n, se entiende por miembros de borde las 
porclones de la pared adyacentes a los bordes y en las cuales es preciso disponer 
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las armaduras en la forma y cantidad que se establecen en las Subsecciones 

18.5.3.2 y 18.5.3.3. 

Los miembros de borde son necesarios en aquellos muros en donde el es- 
fuerzo maximo de compresion, calculado a partir de las cargas mayoradas incluTdas 
las debidas al sismo y suponiendo la seccion como homogenea y sin fisurar, supera 
el valor 0.2 f^ . Pueden ser omitidos en el nivel a partir del cual el esfuerzo 
maximo de compresion antes definido, es menor que 0.2 . 

18.5.3.2 Armadura Longitudinal en los Miembros de Borde 

La armadura longitudinal en los miembros de borde, cuando ellos son re- 
queridos, se calculara como si dichos miembros fuesen columnas sometidas a carga 
axial. A estos efectos, la carga se determinara tomando en cuenta las cargas vejr 
ticales tributarias al muro, incluyendo su peso propio, y los efectos causados 
por la accion de las fuerzas horizontales, ambas debidamente mayoradas de acuerdo 
a lo contenido en la Subseccion 18.1.2.2. 

18.5.3.3 Armadura Tcansversal en los Miembros de Borde 

La armadura transversal en los miembros de borde no sera inferior a la 
especificada en la Subseccion 18.3.4.3 y se dispondra a todo lo largo del miem- 
bro. La armadura transversal debera and arse dentro del nCicleo confitiado del 
miembro de borde de manera que pueda desarrol 1 arse un esfuerzo de traccidn igual 

a V 

18.5.4 Fuerza Cortante 

18.5.4.1 Fuerza Cortante de Diseno 

Las fuerzas cortantes de diseno seran las provenientes del analisis de- 
bidamente mayoradas y combinadas de acuerdo a lo contenido en la Subseccion 
18.1.2.2. 


18.5.4.2 Resistencia a la Fuerza Cortante 
La fuerza cortante nominal, V n , 
el valor de 


de un muro estructural no excedera 


n 


= A (0.5 VT 7- + p f ) 
c c ay 


(18.8) 


en donde: 


sa 


Area de concreto que resiste la fuerza cortante e igual al producto del 
espesor del alma por la altura total de la seccion; 

ProyecciSn sobre A^ del area total de armaduras que atraviesa el piano 
que. conti ene a A c ; 

A sa /A c * 



158 


COVENIN-MINDUR 1753 


18.5.4.3 Armadura Ortogonal 

En la direccion ortogonal al refuerz„ p , se dispondra una armadura 

paralela a la cara, cuya cuantfa p , no sera inferior a p 

n 

18.5.4.4 Valores Lfmites de la Fuerza Cortante 

La fuerza cortante nominal, en ningun muro debera exceder al valor 

2.5 A c J f^ , debiendo ademas verificarse para el conjunto de muros situados en 

un mismo piano que la fuerza cortante nominal, para el conjunto.no exceda el va- 
lor 2.o(z a c ) . 

18.5.5 Ointeles 

18.5.5.1 Alcance 

En los miembros sometidos a flexion cuya luz libre sea menor que cuatro 
veces su altura util, que sirvan de elementos de union entre muros estructurales , 
y cuya fuerza cortante de diseno exceda la magnit'ud de 1.1 rv~ , se dis- 

pondrj una armadura diagonal para resistir la total idad del corte segun se 

prescribe en las Subsecciones 18.5.5.2 y 18.5.5.3. 

18.5.5.2 CAlculo de la Armadura Diagonal 

El Area de refuerzo A^ en cada una de las diagonales no serS menor 
que la que obtenida con la siguiente formula: 


vd 


2 f sena 


(18.9) 


donde: 

V u « Fuerza cortante de diseno en los extremos del dintel, kgf; 

“ Reslstencia cedente especificada en la armadura, kgf; 
q * Angulo de inclinacion de la armadura diagonal con respecto al eje longitudi 
nal del miembro, grados. 

En el cAlculo de la resistencia a la flexifin del miembro se tomara en 
cuenta la contribucion de la armadura diagonal comprimida. 


18.5.5.3 Dlsposicifin de la Armadura 

La armadura obtenida segun la Subseccion 18.5.5.2 se dispondra sime - 
tricamente a todo lo largo de cada una de las diagonales del dintel, debidamente 
arrlostrada por estrlbos con separaci6n maxima de seis veces el dilmetro de la 
barra longitudinal. La longltud de anclaje de la armadura diagonal ser£ al menos 
de 2.5 veces L a ^, como se prescribe en la Subseccifin 18.4.4.2. 

Para evltar la fisuraclon bajo las condiciones de servicio y la disloca 
c16n del concreto en el estado Ifmite iiltimo, en el alma del dintel se dispondrl 
un refuerzo nominal formado por estrlbos y barras horizontales. 
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18.5.6 Juntas de Construccion 

18.5.6.1 Disposiciones Generales 

Las juntas de construccion en muros estructurales y diafragmas deberan 
cumplir con las prescripciones del Articulo 6.4 Las superficies de todas las 
juntas de construccion deberan hacerse marcadamente rugosas como se indica en la 
Seccion 11.6.9. 

18.6 DIAFRAGMAS Y CERCHAS 

18.6.1 Alcance 

Los requerimientos de esta Seccion subren el diseno de diafragmas, cer- 
chas y elementos de union que deban transmitir acciones debidas a sismos. 

18.6.2 Hipotesis para el Analisis 

Los esfuerzos deberan calcularse para las acciones debidamente mayoradas 
de acuerdo con la Subseccion 18.1.2.2, utilizando un modelo elastico lineal y 
las propiedades de las secciones no fisuradas. 

18.6.3 Armaduras 

18.6.3.1 Armadura Longitudinal 

La armadura longitudinal deberan anclarse de acuerdo con los requeri - 
mientos para barras en traccion especi ficados en la Seccion 18.4.4. 

18.6.3.2 Armadura Transversal 

Los miembros de cerchas y elementos de union, cuyos esfuerzos a compre- 
sifin excedan 0.2 f* deben poseer armadura transversal a todo lo largo del miem- 
bro, tal como se especifica en la Seccion 18.3.4. Cuando los esfuerzos de com 
presion no excedan de 0.2 f' , la armadura transversal no requiere cumplir con 
ias prescripciones de la SecciSn 18.3.4. 

18.6.4 Miembros de Borde en Diafragmas 

18.6.4.1 General idades 

Cuando los esfuerzos en los bordes de diafragmas o de aberturas, calcu- 
lados con arreglo a las mismas hipotesis de calculo establecidas en la Seccion 
18.6.2, excedan un esfuerzo igual a 0.2 f^, se deberan disponer miembros de 
borde. Los miembros de borde se podran interrumpir cuando el esfuerzo a compre- 
sion sea menor de 0.2 f^ . 

18.6.4.2 Armadura Longitudinal en los Miembros de Borde 

Los miembros de borde de diafragmas estructurales deben quedar disena 
dos para resistir la suma de las fuerzas que actuan en el piano del diafragma y 
la fuerza obtenida de dividir el momento en la seccion analizada debidamente mayo 
rado, por la distancia entre los bordes del diafragma en esa seccion. 
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18.6.4.3 Armadura Transversal en los Miembros de Borde 

En los miembros de borde se debera disponer armadura transversal que sa 
tisfaga los requerimientos prescritos en la Subseccion 18.3.4.3. La armadurl 
transversal debera anclarse dentro del nucleo confinado del miembro de borde de 
manera que pueda desarrollarse un esfuerzo de traccion igual a f 

yh 

18.7 ELEMENTOS ESTRUCTURALES SECUNDARIOS 

18.7.1 Alcance 

Esta Seccion trata sobre los elementos estructurales no incluidos en el 
sistema resistente a sismos. 

18.7.2 Requerimientos Mfnimos 

Los elementos estructurales mencionados en la Seccion 18.7.1 deberSn sa 
tisfacer los requerimientos minimos de refuerzo prescritos en las Subsecciones 
18.2.2.1, 18.5.2.1 y 18.5.2.2. 

18.7.3 Columnas Secundarias 

Todoslos elementos estructurales secundarios que esten sometidos a una 
fuerza axial de compres16n mayorada que exceda 0.1 A g . f* deberln satisfacer 
los slguientes requerimientos especiales, a menos que satisfagan lo prescrito en 
la Secclfin 18.3.4. 

18 . 7.3.1 Armadura Transversal 

La armadura transversal estara constitufda por ligaduras con ganchos a 
135° y extenslones por lo menos de 6 diSmetros o 6 cm. Tambi€n podrSn usar- 
se ligaduras de una rama. 

La mlxima separacidn de ligaduras no deberS exceder 2s en ninguna par 

te de la columna. A su vez, s 0 no serS mayor que el menor de los siguientes 
valores: 

a * ® veces el diSmetro de la barra longitudinal abrazada; 

24 veces el diSmetro de la ligadura; 

c * 1/2 de 1a menor dimensidn de la seccldn transversal de la columna. 

La primera ligadura debe quedar situada a una distancia igual a 0.5s 
de la cara de la junta. En una distancia 1 Q medida a partir de la cara de la 
junta, la maxima separacidn de ligaduras deberl ser s Q . La longitud 1 sera 
como mfnimo Igual al mayor de los siguientes valores: 

*• 1/6 de la altura libre de la columna; 

b. La maxima dimension de la seccion transversal de la columna; 

c. 45 cm. 

18.8 REQUERIMIENTOS PARA EL NIVEL OE OISEnO 2 
18.8.1 General idades 
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Las edif icaciones que de acuerdo a la Norma "Edi f icaciones AntisTsmi- 
cas", COVENIN-MINDUR 1756, requieran el Nivel de Diserio 2, deben satisfacer 
las prescripciones de esta Seccion en adicion a las contenidas en los Capitulos 
1 al 17 de estas Nonnas. 

L8.8.2 Elementos Sometidos a Flexion 

18.8.2.1 Alcance 

Los requisitos de esta Seccion son aplicables a aquellos elementos que 
forman parte del sistema estructural resistente a las acciones del sismo, dimen - 
sionados principalmente para resistir flexion y en los cuales la fuerza axial ma- 
yorada de comprension no excede el valor 0.1 f^. 

18.8.2.2 Disposicifin de la Armadura Longitudinal 

18.8.2.2.1 En las caras de los apoyos, las armaduras superiores e inferiores de 
la viga deberan ser tales que la capacidad para momentos positivos sea por lo me- 
nos un tercio de la capacidad para momentos negativos. 

18.8.2.2.2 En cualquier seccion a lo largo del miembro, la capacidad resistente 
a flexion tanto para momentos positivos como para momentos negativos, sera por lo 
menos igual a la quinta parte de la capacidad resistente respectiva de la seccion 
en la cara del apoyo, debiendo adoptarse para estos efectos aquel extremo del 
miembro que contenga la mayor cantidad de acero. 

18.8.2.3 Armadura Transversal 

En el calculo de la armadura transversal se usara la fuerza cortante de 
diserio prescrita en la Seccion 18.8.5. 

18.8.2.3.1 Zonas Confinadas 

La armadura transversal debera confinar, por medio de estribos cerra- 
dos, la porcion comprendida entre la cara del apoyo y una distancia igual a 2h 
en ambos extremos de la viga. 

18.8.2.3.2 Separacion Maxima de Estribos 

Se dispondran estribos a todo lo largo del miembro y su separacion no 
excedera, en ningun caso, el valor d/2. Donde se exijan estribos cerrados (Sub- 
seccion 18.8.2.3.1), la separacion no debe exceder el menor de los siguientes 
valores: 

a. d/4; 

b. 8 veces el diametro de la menor barra longitudinal arriostrada; 

c. 24 veces el diametro del estribe; 

d. 30 cm. 

El primer estribo cerrado estara ubicado a una distancia no mayor de 

5 cm de la cara del apoyo. 
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18.8.3 Elementos Sometidos a Flexion y Carga Axial 

18.8.3.1 Alcance 

Esta Seccion se aplica a los miembros que deban resistir acciones prove 
nientes de sismos y que esten sometidos a una fuerza axial mayorada de compresion 
en exceso de 0.1 A f^ , a menos que posean un refuerzo en espiral de acuerdo a 
la Formula (10.5). 

18.8.3.2 Armadura Transversal 

En el calculo de la armadura transversal se usara la fuerza cortantJ de 
diseno prescrita en la Seccion 18.8.5. 


18.8.3.2.1 Zonas a Confinar 

La separacion maxima de ligadpras especificada en la Subseccion 

18.8.3.2.2 debera respetarse en los extremos de la columna, en una longitud 1 
por 1 o menos igual al mayor de los siguientes va lores: 

3. La mayor dimension de la seccion transversal; 

b. 1/6 de la altura libre del miembro; 

c. 45 cm. 


18.8.3.2.2 Separaciones Maximas 

La separacion s o> en la direccion del eje del miembro, de la armadu 
ra transversal en la longitud 1 de las zonas confinadas, no deberS exceder el 
menor de los siguientes valores: 

a. 8 veces el diametro de la menor barra longitudinal abrazada; 

b. 24 veces el diametro de la ligadura; 


c. 1/2 de la menor dimension de la seccion transversal del miembro; 

d. 30 cm. 

La primera ligadura debera colocarse a una distancia no mayor que 
s q /2 de la cara de la junta. En cualquier caso la separacidn de armaduras tran^ 
versales no debe exceder 2s . 


18.8.4 Losas 
18.8.4.1 General idades 

Cuando un sistema de losas sin vigas armadas en dos direcciones se con- 
sidera como parte del sistema resistente a sismos, se trabajara con las propieda- 
des de las secciones fisuradas de las losas. Los detalles del refuerzo en cual - 
quier vano que resista los momentos debidos a las acciones sismicas deberan satis^ 
facer la presente Seccion. El momento sobre los apoyos de la losa, incluyendo el 
efecto del sismo, debera determinarse para las combinaciones definidas en la Sub- 
seccifin 18.1.2.2. 
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18.8.4.2 Armadura Longitudinal 

La armadura necesaria para resistir el momento en el apoyo M s> debera 
disponerse dentro de la franja de columna definida en el Capftulo 2. A $u vez, 
la fraccion dada por la Formula (13-2) debera ser resistida por refuerzo 

colocado dentro del ancho especificado en la Subsection 13.2.2.2. 

18.8.4.2.1 Armadura Superior 

Para absorber los momentos negativos en la franja de columna, se dis- 
pondra refuerzo en toda la parte superior del vano en una cuantfa no menor del 
25 %. 

Todo el acero de refuerzo negativo debera disponerse en forma tal que 
alcance su esfuerzo cedente en la cara del apoyo segun se define en la Subseccion 
13.2.1.8. 

18.8.4.2.2 Armadura Inferior 

En la franja de columna, la armadura continua inferior, debera ser 
lo menos 1/3 de la superior. Ho menos de la raitad del acero positivo en el cer^ 
tro del vano debera ser contfnuo y disponerse en forma tal que alcance su esfuer- 
zo cedente en la cara del apoyo segun se define en la Subseccion 13.2.1.8. 

18.8.4.2.3 Ancho de Colocacion 

Por lo menos la mitad del refuerzo dispuesto en la franja de columna 
en el apoyo, debera colocarse dentro del ancho efectivo de la losa especificado 
en la Subseccion 13.2.2.2. 

18.8.4.3 Anclaje en Bordes Discontinues 

En el apoyo de bordes discontinues de la losa, el acero de refuerzo po- 
sitivo y negativo tendra su longitud de desarrollo en la cara del apoyo definido 
en la Subseccionl3.2.1.8. 

18.8.5 Fuerza Cortante de Diseno 

La fuerza cortante de diseno de las vigas, las columnas y las losas arma- 
das en dos direcciones que deban absorber los efectos de sismos, no debe ser me- 
nor que el valor resultante de utilizar una de las siguientes opciones: 

a. La suma de la fuerza cortante asociada a la resistencia nominal a flexion 
en ambos extremos de la luz libre y de la correspondiente a los efectos 
gravi tacionales debidamente mayorados; 

b. La maxima fuerza cortante obtenida de las combinaciones de diseno que in- 
cluyan los efectos sismicos, pero mul tipi icando por 1.5 este ultimo 
efecto. 
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PARTE 1 GENERAL IDADES 
CAPITULO C-l REQUISITOS GENERALES 

C-l.l VALIDEZ Y ALCANCE 

Las Normas de "Estructuras de Concreto Armado para Edificaciones. Anlli- 
sis y D1sefio% que en adelante se designan como las Nonnas, proporcionan 'los re- 
quisites mfnimos para cualquier diserio o construccifin de concreto armado, con 
las excepciones que se citan en la Seccifin 1.1.4. 

Estas Nonnas privarln, en caso de conflicto, sobre las otras normas o doc£ 
mentos que las complementan. 

C-l. 1.3 Al.gunas estructuras especlales involucran problemas parti culares de dis£ 
Ao y construed 6n, que no estln comprendi dos en las Nonnas. Sin embargo muchas 
de sus disposiciones, como las que se refieren a la calidad del concreto y los 
principios de diseAo, son aplicables para estas estructuras. 

Los criterios tecnicos especfficos a usar para estas estructuras especi£ 
les serin determinados por la Autoridad Competente en cada caso particular. 

Informacifin adicional sobre estas estructuras especiales se pueden en- 
contrar en las Referencias 1.1. a 1.6. 

C-l. 1.4 El diseno y la construed fin de fundaciones de pilotes se rige por la 
Norma para el Cllculo de Edificios, M.O.P. 1955, Parte se)(ta. Para las partes de 
los pilotes que esten al aire, en el agua o en un suelo que no es eapaz de propo£ 
cionar un soporte lateral adecuado para prevenir el pandeo, rigen las disposicio- 
nes de estas Nonnas donde sean aplicables. 

C-l. 1.6 Estas Nonnas estan basadas en el Cfidigo ACI 318-83 "Building Code Re- 
quierements for Reinforced Concrete (ACI 318-83)" del Instituto Americano del 
Concreto, con las modi ficaci ones que se consideraron pertinentes para adaptarlo a 
nuestro medio. 

C-l. 1.7 Se mantiene como si sterna de unidades el Sistema MKS, por tradicifin, en 
lugar del Sistema Internacional SI, Hetro-Kilogramo masa-Segundo. 

C-l. 2 CALCULOS Y PLANOS ESTRUCTURALES 

C-l. 2.1 En las Nonnas se citan algunos de los mis importantes detalles e inform^ 
ciones que deben inclulrse en los pianos, detalles o especlflcaciones del proye£ 
to. Elio no signlfica que la lista sea complete y otros detalles e informaciones 
pueden ser requeridos por la Autoridad Competente. 

C-l. 2. 2 Las Normas admlten el procesaraiento electrfinlco de datos como medio para 
realizar el anlllsis y diseflo estructural, en lugar de cllculos manuales. En tal 
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caso, se requiere un listado basico de entrada y salida y cualquier otra informa- 
cifin que fuese necesaria para permitir una revision detail ada, y para hacer com pa 
faciones aplicando algun otro programa o por medio de cllculos manuales. Se re- 
comlenda la presentacion de la siguiente documentacion minima de acuerdo a lo pro 
puesto por el Comite 118 del ACI (Ref. 1.7): 

1. Nombre del proyecto y firma del Ingeniero Responsable. 

2. Una sinopsis de los programas, detallando brevemente la informacidn de entr£ 

da que se requiere, el metodo de calculo, las hipotesis que se usan, el ana- 

lisis de segundo orden que se incorpora, las normas que se aplican, los ca - 

sos considerados , la informacion de salida que se genera, experiencias pre- 
vias y el autor de los programas. Pueden usarse macrodiagramas logicos para 
suplementar la descripcion del procedimiento de calculo. 

3. Identificacion por numero, indices y referencias recfprocas de todas las ho- 
jas de cSlculo, incluso las hojas complementarias de cllculos manuales. 

4. Croquis de cada miembro o estructura que se considere, perfectamerite identi- 
ficados y acotados. 

5. Identificacion clara, e impresion, de todos los valores de entrada y salida, 
incluso los valores intermedios si los mismos fuesen necesarios para una re- 
vision ordenada. 

6. Identificacion de la unidad procesadora, medios de entrada y salida, requisi 
tos de memoria etc., si tal informacion complementary fuese significativa y 
necesaria para la evaluacion de los calculos. 

Las Normas permiten el analisis por medio de modelos como una forma de 
suplementar los metodos analfticos de calculo estructural . La documentacion del 
anllisis de.modelos debe proporcionarse junto con los calculos correspondientes. 
El anSlisis por medio de modelos puede resultar un metodo eficaz para predecir el 
comportamiento de estructurales reales, cuando es aplicado por ingenieros que 
tlenen experiencia en esta tecnica. 

C-1.3 INSPECCION 

La cal i dad de las estructuras de concreto armado depende, en gran parte, 
de la pericia de la mano de obra. Las optimas practicas de diseno y los mejores 
materiales no serin efectivos si la construccion no se realiza correctamente. La 
1nspecc16n tiene por objeto asegurar un trabajo satisfactorio, de acuerdo a los 
pianos y las especificaciones. El buen comportamiento de la estructura depende 
de su construed 6n, en cuanto a que esta se a juste exactamente a su diseno y sa- 
tisfaga los requisitos de estas Nonnas, con las tolerancias que en el las se esta- 
blecen. 
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La responsabilidad por la inspeccion es del Profesional designado a ese 
efecto por la Autoridad Competente y su actuacion se ajustarl a las disposiciones 
vigentes. 

Por "inspeccifin" las Nonnas no implican que el inspector debe supervisar 
la construction. Mas bien se entiende que la persona encargada de la inspeccidn 
debe visitar la obra con la frecuencia necesaria para observar las distintas eta- 
pas del trabajo y verificar que el mismo se realiza de conformidad con los docu - 
mentos contractuales y los requisitos de las Nonnas. La frecuencia debe ser sufi 
ciente para proporcionar un conocimiento general de cada operacion, ya sea que 
esto signifique varias visitas por dfa o una en varios dias. 

La inspecciSn no releva de ninguna manera al contratista de su obligaciSn 
de seguir los pianos y especificaciones y de proveer los materiales y la raano de 
obra de la calidad y cantidades adecuadas para todas las etapas de la obra. 

C-1.4 APROBACION DE SISTEMAS DE DISEnO 0 DE CONSTRUCCION NO TRADICIONALES 

Los nuevos metodos de diseno, los nuevos materiales y los nuevos usos de 
materiales, necesitan de un perfodo de desarrollo y de prueba antes de que puedan 
ser cubiertos por estas Nonnas. Si no existiera un camino para su aceptaci6n se 
excluirfa del uso a buenos sistemas y componentes. Este Articulo perrnite y obli- 
ga a los proponentes, a someter a la Autoridad Competente los datos que justifi - 
can la idoneidad de sus sistemas o componentes. 

Para los sistemas especiales considerados ba jo este Articulo la Autoridad 
Competente establecera los ensayos especificos, factores de mayoracion de cargas, 
deflexiones limites, y otros requisitos pertinentes. 

Las disposiciones de este Articulo no se aplican a ensayos.de modelos que 
se usen para complementar los cSlculos, segun la Seccion 1.2.2, o para evalua - 
ciones de resistencia de estructuras existentes, segiin el Capitulo 17. 

C-1.5 DISPOSICIONES ESPECIALES PARA EDI FICACIONES ANTIsrSMICAS 

Las Nonnas para "Edi ficaciones Antisismicas" , COVENIN-MINDUR 1756, vi- 
gentes (Ref. 1.8) aceptan en forma explicita que la estructura en general y sus 
elementos resistentes en particular, pueden tener incursiones importantes en el 
dominio ipelastico bajo la accion de movimientos sismicos severos. Por este moti 
vo, tanto en el diseno de miembros como en la evaluacifin de la seguridad global 
de la estructura, se deben seguir criterios congruentes con el nivel de respuesta 
supuesto, tal como se prescribe en el Capitulo 18. 
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CAPITULO C-2 DEF I N I C I ONES 

Para una -aplicaci6n consistente de las Nonnas se hace necesario definir los 
tSnminos, cuando los mismos tengan un significado especial en las mismas. Las 
definiciones que se dan son solamente para su uso en la aplicacion de estas Nor- 
mas y no siempre corresponden a su aceptacion ordinaria. Un glosario en ingles 
de los t£nmino$ mas usuales concernientes a la tecnologfa del cemento y del con - 
creto se encuentra en la Referenda 2.1. 

La diferencia entre armadura estriada y armadura lisa de ac.uerdo a la acep- 
cion de estas Normas esta definida en el Artfculo 3.5. 

Por definicidn de las Normas, "concreto liviano con arena” es el concreto 
estructural liviano con la totalidad de agregado fino reemplazado por arena. Es- 
ta definicion podrfa no concordar con el uso dado por algunos proveedores del ma 
terial o contratistas, para el caso en que la mayorfa, pero no la totalidad de 
los agregados finos livianos es reemplazada por arena. 

Puesto que estas Normas contienen requisitos que deben ser satisfechos para 
varios Ifmites de utilidad estructural, se da un cierto numero de definiciones p£ 
ra cargas (acciones). Los terminos "carga permante o carga muerta" y "carga 
viva o variable" se refieren a cargas sin mayoracion (cargas en condiciones de 
servicio), especificadas por las Normas de "Acciones Mfnimas para el Proyecto 
de Edificaciones M , COVENIN-MINDUR 2002 vigentes. 

Las cargas de servicio (cargas sin mayoracion) se usaran cuando se especi- 
fiquen en estas Nonnas, para proporcionar o investigar el comportamiento adecuado 
de los elementos en servicio, como por ejemplo en el Artfculo 9.5, Control de 
las Flechas. 

En estas Normas se usa una terminologfa del "diseno a la rotura" que difi£ 
re en algunos aspectos con la de otras. A1 proporcionar los elementos en rela- 
cion a su resistencia, por el metodo de "diseno a la rotura" se usan las "car- 
gas mayoradas", que son las cargas de servicio mul tipi icadas por los factores de 
mayoracion adecuados, y que se especifican en el Artfculo 9.2, al definir la 
resistencia requerida. No se emplea en estas Normas el termino "Cargas de Dise 
no", que es usado en otras para designar a las cargas mayoradas; se evita asf 
c.onfusiones con la terminologfa de "carga de diseno" usada en otras Normas CO- 
VENIN-MINDUR. 

Las resistencias requeridas a carga axial, momento flector o corte son res - 
pectivamente las cargas axiales mayoradas, los momentos mayorados o los cortes 
mayorados. 

En estas Nonnas el subfndice u se usa solamente para designar las resiste_n 
cias requeridas: 

P y - Resistencia axial requerida 
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M u - Reslstencia requerida a la flexion 
V u - Resistencia requerida al corte 

El subfndice n se usa para designar las resistencias nominales: resisten- 
cia nominal a carga axial (P n ), resistencia nominal al momento flector (M ) y 

reslstencia nominal al corte (V ). n 

n 

'Resistencia de Disefio" o resistencia aprovechable de un elemento o secciSn 
es la resistencia nominal reducida por el factor de minoracifin de resistencia <f>. 
Por lo tanto los requisitos basicos para el disefio a la rotura pueden expresarse 
como sigue: 

Resistencia requerida < Resistencia de diseno 

p . < p „ 

u - n 


En el Capftulo C-9 se amplfan los conceptos y la nomenclatura del disefio a 
la rotura. 

El termino "elemento comprimido" se usa en las Nonnas para definir cual- 
quier elemento en el cual el esfuerzo primario es compresifin longitudinal. Tal 
elemento no necesita estar en posicion vertical, sino que puede tener cualquier 

orientacifin en el espacio. Los muros portantes, columnas y pedestales se conside 

ran como elementos comprimidos, segun esta definicion. La diferencia en las Nor- 
mas entre columnas y muros estructurales se basa mas bien en el uso o funcion 

que cumple el elemento que en una relacion arbitraria de altura y dimensiones de 

la secci6n transversal . 

El tlrmino "muro estructural" se refiere al elemento que encierra o separa 

espacios y que tambiSn puede usarse para resistir cargas horizontales y vertica- 

les. 

Una columna se usa normalmente como un elemento vertical principal que sopor 
ta cargas axlales combinadas con momentos y cortes. Sin embargo, la columna pue- 
de formar parte de un elemento de cierre o separacion. 

No se emplea en estas Normas el termino "resistencia caracterfstica " que 
Se us 6 en las "Normas para el Calculo de Estructuras de Concreto Armado para Edi 
ficios - Teorfa CISsIca" MOP 1967. Las resistencias de los materiales, ya sea 

concreto o acero, se deslgnan con la nomenclatura y definiciones propias de estas 

Nonnas. 

El t£rmino "cedencla" se refiere al fen6meno que en algunos textos se deno 
mina "fluencla" y se reserve esta filtlma designacifin exclusivamente a los feno- 
menos reolfigicos. 
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Se emplea el termino "esfuerzo" al referirse a las fuerzas internas por 
unidad de superficie, ya sean de traccion, compresion o corte. 

No se emplea en estas Normas el termino "tension" que se puede prestar a 
confusiones y se utiliza el termino "traccion" para designar el estado de es- 
fuerzos normal es opuestos a compresion. 

REFERENCIAS 

2.1 AC I Committee 116, "Cement and Concrete Terminology", SP-19(78)/ACI 116R- 
78, American Concrete Institute, Detroit, 1978, 50 pags. Tambien en el 
ACI Manual of Concrete Practice, Partes 1 y 2. 

2.2 Garcia Mesequer, A. y otros, "Lexico de la Construccion" , Instituto Eduajr 
do Torroja, Madrid, 1963. 

2.3 Arcia Casanas, Jesus, "Vocabulario para Edificios", Tip. Americana, Cara- 
cas, 1949. 

2.4 Martin, Ignacio, ed., "Concrete Terminology in Spanish Speaking Countries", 
Journal ACT N° 75 - 64, noviembre 1978, pags. 619-625. 
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PARTE 2 ESPEC I F I CAC I ONES PARA ENSAYOS Y MATERIALES 
CAPITULO C-5 MATERIALES 

C-3.2 CEMENTOS 

Dependiendo de las circunstancias la disposition de la Seccion 3.2.2 pue 
de referirse a un mismo tipo de cemento o a un cemento de la misma fuente. Este 
ultimo serfa el caso si la desviacion estandar (Ref. 3.1) de los ensayos de re- 
sfstencia usados en establecer el requerido sobrediseno, se bas6 sobre un particu 
lar tipo de cemento, proveniente de una determinada fuente. Si se ha determinado 
la desviacidn estandar de ensayos para cementos del mismo tipo, provenientes de 
diferentes fuentes, corresponde la primera interpretacidn. 

C-3.3 AGREGAOOS 

C-3.3;2 No siempre se pueden obtener econdmicamente los agregados que se ajustan 
a las especificaciones COVENIN u otras reconocidas, yen algunas circunstancias, 
los materi ales que no cumplen con las especificaciones, tienen una larga historia 
de comportamiento satisfactorio. Tales materiales son permitidos con una aproba- 
cidn especial cuando existe una aceptable evidencia de su buen comportamiento. 
Sin embargo, debe observarse que un buen comportamiento en el pasado no garantiza 
un comportamiento satisfactorio bajo otras condiciones y en otras localidades. 

En lo posible deben emplearse agregados que se ajusten a las especifica- 
ciones COVENIN u otras reconocidas. 

C-3.3. 3 Las limitaciones en el tamano de los agregados se establecen a fin de 
asegurar el recubrimiento adecuado de las barras de refuerzo y para reducir al 
mfnimo las cangrejeras. 

C-3.4 AGUA 

C-3.4.1 Las impurezas contenidas en el agua de mezclado, cuando son excesivas, 
pueden afectar no solamente el tiempo de fraguado, la resistencia del concreto y 
la estabilidad volumetrica (cambios de longitud), sino que tambien pueden ser 
la causa de eflorescencias o de la corrosion del refuerzo. Debera evitarse en lo 
posible el agua con altas concentraciones de solidos disueltos. 

Las sales y otras - sustancias nocivas aportadas por agregados o aditivos 
se suman con las que pudieran estar contenidas en el agua de mezclado. Las canti 
dades adicionales de esas sustancias, deben considerarse al evaluar la aceptabili 
dad del total de impurezas, que puede ser nociva al concreto o al acero. 

C-3.4. 3 Casi cualquier agua natural que sea potable y no tiene gusto u olor pro- 
nunciados, es satisfactoria como agua de mezclado para preparar concreto. Se 
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puede usar para el concreto agua de raezclado cuyo comportamiento no se conoce si 
cubos de mortero hechos con el agua sospechosa tienen a los 7 y 28 dfas, re- 
sistencia igual a por lo raenos 90 por ciento de la de probetas, gemelas hechas 
con agua potable. La Norma COVENIN 384 prescribe los metodos para preparar y 
ensayar los cubos de mortero. Normalmente tales ensayos sera necesarios s61o 
cuartdo no exista adecuada o satisfactoria experiencia con el agua en considera- 
cifin. 

C-3.5 ACERO DE REFUERZO 

C-3.5.1 Se especifican los materiales que se permiten usar catlo refuerzo. Otros 
elementos metal icos tales como inserciones, pemos de anclaje o barras lisas pa- 
ra pasadores en juntas de expansion o retraccifin no son considerados normalmente 
como refuerzo en las prescri pci ones de estas Normas. 

C-3.5. 2 La soldadura de las barras de refuerzo no se debe ejecutar en forma in- 
discriminada, sin atencion a la soldabilidad del acero y a los procedimientos 
adecuados de soldadura. Cuando se requiera soldadura, las especificaciones de 
la obra deberln cubrir estos aspectos. La consideracidn importante es que el 
proceso especificado sea compatible con la soldadiblidad del acero. La Norma 
AWS D1.4 da recomendaciones autorizadas sobre este aspecto, incluyendo tempera- 
turas de precalentamiento y entrepasadas*. y tipos de electrodos para varios ran- 
gos de contenidos de carbono y manga ne so. Si se desea restringir la composicidn 
qufmica del acero a unos lfmites dados para permitir un procedimiento particu- 
lar, se deberan suplementar las especificaciones de ASTM para barras de acero 
de refuerzo a fin de considerar estas restricciones. 

La Norma AWS D1.4 da procedimientos de soldadura recomendables inclu- 
yendo temperaturas de precalentamiento y de entrepasadas, basadas en el carbono 
equivalente calculado en base a la composicion qufmica suninistrada por los fa- 
bricantes. El ingeniero debe tener en cuenta que el analisis qufmico completo 
requerido para calcular el carbono equivalente, no es provisto normalmente por 
los fabricantes de las barras de refuerzo y las especificaciones del concreto d£ 
ben requerir este analisis adicionalmente a los requisitos de las Normas para 
todas las barras de refuerzo. 

La Norma AWS D1.4 tambien da los requisitos para el metal de aporte. 

Debe entenderse que la Tabla 5.2 de AWS D1.4 solamente da las 
temperaturas mfnimas de precalentamiento y de entrepasadas para distintos rangos 
de carbono equivalentes y diametros de las barras de refuerzo. 

Debe notarse que barras, con un carbono equivalente por encima de 0.75 
(o para barras con composicion qufmica no identi ficada) la soldadura de arco es 
ta limitada a barras N° 9 y menores. Donde se requiera soldadura de diametros 
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mayores, el Ingeniero Responsable prohibira soldaduras de arco para los diame - 
tros mayores o asegurara la soldabilidad requiriendo que el carbono equivalente 
este limitado a un maximo de 0.75 (o especificara la Norma ASTM A 706 para 
todas las barras que deben soldarse). 

Para restringir la composicion qufmica del acero a ciertos lfmites a 
fin de seguir un proceso determinado, las especi ficaciones de COVENIN deben 


suplementarse para cubrir requisitos especiales y esto debe ser senalado en las 
especificaciones del contrato. Debe notarse que la Norma ASTM A 706 fue de- 
sarrollada especialmente para aceros soldables, y que tienen una composicion 
qufmica restringida conjuntamente con el maximo carbono equivalente, lo que 
elimina la necesidad de requisitos suplementarios. 

Frecuentemente es necesario soldar con una armadura existente sin que 
se tenga informacion suninistrada por el fabricante. Esto es particularmente 
comfin en modi ficaciones. La Norma AWS D1.4 requiere que para tales armaduras 
se realice un analisis qufmico o que se suponga un carbono equivalente por 
"encima de 0.75“ (el cual requiere un precalentamiento a 315°C). El procedi 
miento para soldar este tipo de refuer 2 o debe ser como se especi fica en la Nor 
ma AWS D1.4. El ingeniero debe tambien determinar si son necesarias otras pre- 
cauciones, basandose en consideraciones, tales como nivel de esfuerzos en las 
annaduras, consecuencias de una falla, y dano por calor al concre-to existente 
debido a las operaciones de soldado. 


C-3.5.3 Armadura Estriada 

C-3.5.3.2 Las Normas COVENIN no contienen exigencias de doblado para barras 
N° 14 y N ° 18 - p oc ello se hace necesario cubrir este aspecto en las Normas. 


C-3.5.4 Armadura Lisa 

Las barras y alambres lisos se permiten solo para refuerzo helicoidal 
(ya sea como refuerzo transversal de elementos comprimidos, para elementos some 
tidos a torsion o para el ligado del refuerzo en empalmes). 

C-3.6 ADITIVOS 

C-3.6.3 Los aditivos que contengan cualquier cloruro, salvo el que pueda ser 
aportado por las impurezas que contenga el aditivo, no deben usarse en concreto 
que tenga elementos de aluminio embutidos. Las concentraciones del ion cloruro 
pueden producir la corrosi6n de los elementos de aluminio embutidos (por ejem- 
plo, ductos), especialmente si el aluminio esta en contacto con acero embutido 
en el concreto o el concreto esta en un ambiente humedo. La corrosifin es seve- 
ra en las laminas de metal galvanizado, y en moldes no removibles de metal galva 
nizado, especialmente en ambientes humedos, o cuando el secado esta inhibido 
por el espesor del concreto, revestimientos o cubiertas impermeables. Para los 
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lfmites de las concentraciones del ion cloruro en el concreto, vease la Seccion 
4.5.4. 

C-3.8 Las especificaciones enumeradas corresponden a las ultimas ediciones en el 
momento de preparacion de estas Normas. 

Dado que estas especificaciones son frecuentemente modificadas, generalmeji 
te solo en detalles menores, el usuario de las Normas debe verificar con las 
correspond! entes Instituciones , si desea referirse a la ultima edicion. (Ref. 
3.2). 

REFERENCIAS 

3.1 ACI Committee 214, "Recommended Practice for Evaluation of Compression Test 
Results of Field Concrete (ACI 214-77)" (ANSI/ACI 214-77), American Con - 
Crete Institute, Detroit, 1977, 14 pags. Tambien en el ACI Manual of Con- 
crete Practice, Partes 1 y 2. 

3.2 Marfn, J.; Carvajal , 0. y Garwacki, A. "Normas Venezolanas para la Indus - 
tria de la Construccion y sus Referencias Recfprocas". Boletin Tecnico del 
IMME, N° 65, Facultad de Ingenierfa, Universidad Central de Venezuela, ju- 
1 io-diciembre 1979, pags. 57-97. 
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PARTE 3 REQUISITOS CONSTRUCT I VOS 
CAP ITU LO CAL I DAD DEL CONCRETO 

Los requisites para dosificar las mezclas de concreto y los criterios para 
la aceptacion pretender fundamentalmente, darle una mayor confiabil idad a la es- 
tructura. El Capftulo 4 describe los metodos con los cuales puede obtenerse un 
concreto de la calidad adecuada y propone los procedimientos para verificar su ca 
lidad durante' y despues de su vaciado. ~ 

El proposito del Artfculo 4.3 es establecer las proporciones requeridas de 
la mezcla y no const ituye una base para confirmar la aceptabil idad de la resisten 
cia del concreto, la cual se realiza de acuerdo al Artfculo 4.7. 

C-4.1 GENERAL I DADES 

C” 4 -1-1 Se presentan las premisas basicas que rigen la definicion y evaluacion 
de la resistencia del concreto f--. Se enfatiza que la resistencia promedio del 
concreto debe exceder siempre el valor especificado de r, utilizado en 
los cSlculos estructurales. Esto se fundamenta en conceptos probabilistic y el 
objetivo es asegurar una resistencia adecuada de la estructura. 

C-4.1. 5 Requieren modi ficaciones en los criterios de diseno para el uso de con- 
C*eto con agregado liviano la Subseccion 9. 5. 2. 3 (modulo de rdtura) , la Sec- 
cion 11.2.1 (resistencia del concreto en corte y torsion) y la Subseccion 
12.2.3(c) (longitud de desarrollo). Se establecen dos metodos alternatives para 
defimr estas modificaciones. Uno de ellos se basa en ensayos de laboratorio pa- 
ra determinar la relacion entre la resistencia indirecta f £t (obtenida por com- 
presion diametral de cilindros) y la' resistencia a la comp?esion f' que se es- 
pecifica para el concreto de agregado liviano. Se trata de obtener con anticipa- 
cion al diseno los valores apropiados de f ct para un agregado liviano de un 
orfgen dado. 

C-4.1. 6 Los ensayos de resistencia a la traccion indirecta del concreto (tal co 
mo se requieren en la Seccion 4.1,5) no son aptos para el control o para deterT 
minar la aceptabi 1 idad de la resistencia del concreto en obra. Un control indi - 
recto se mantendra por medio de los ensayos normales de resistencia a la compre - 

sion que se establecen en el Artfculo 4.7 (Evaluacion y Aceptacion del Concre- 
to). 

C-4.2 SELECCION DE LAS PROPORCIONES DE LA MEZCLA DE CONCRETO 

En las Referencias 4.1 y 4.2 se dan recomendaciones detalladas para 
seleccionar y ajustar la dosificacion de mezclas de concreto de peso normal. 
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Para concretos de agregados livianos se pueden aplicar las recomendaciones conte- 
nidas en la Referenda 4.3. En cualquier caso la dosificacion de mezclas de coil 
creto satisfara las prescripciones del Artfculo 4,3. 

C— 4 .2.1 La relacion agua/cemento seleccionada debe ser lo suficientemente baja, 
o la resistenda a la compresion lo suficientemente alta (en el caso de concreto 
liviano) para satisfacer tanto los criterios de resistenda (Artfculos 4.3 o 
4.4) como los requisitos especiales de durabilidad (Artfculo 4.5). Las Normas 
no incluyen requisitos sobre condiciones ambientales especialmente severas como 
exposicifin a los acidos o a las altas temperaturas, ni sobre condiciones esteti- 
cas, tales como los acabados de superficies. Estos conceptos que estan fuera del 
alcance de las Nonnas deben estar cubiertos en los documentos del contrato. Los 
materiales y las dosificaciones del concreto deben seleccionarse de saner a que 
puedan cumplir con los requisitos mfnimos establecidos en las Normas y Especific^ 
clones. 

C-4.2.3 Para establecer la dosificacion del concreto se hace hincapie en la exp£ 
riencia o en el empleo de ensayos de tanteo (Artfculo 4.3) como base para se- 
leccionar la relacion agua/cemento requerida. 

Cuando no existe experiencia previa y no se dispone de datos de ensayos 
de tanteo en el laboratorio, se permite la estimacion de la relacion agua/cemento 
en la forma -prescrita en el Artfculo 4.4. 

C-4.3 DOSIFICACION EN BASE A LA EXPERIENCIA EN OBRA Y/0 MEZCLAS DE TANTEO 

En la seleccion de toda mezcla de concreto hay tres pasos basicos: el pri_ 
mero es la determination de la desviacion estandar, el segundo la •eterminacion 
de la resistencia promedio requerida y el tercer paso es la seleccion de las pro- 
porciones de la mezcla necesaria para producir esa resistencia promedio, ya sea 
por los ensayos de tanteo convencionales o en base a un registro aoropiado de en- 
sayos en experiences anteriores. La Figura C-4.3 es un diagrama de flu jo que 
describe el procedimiento para la seleccion y justification de la dosificacion 
del concreto. La mezcla elegida debe producir una resistencia promedio aprecia - 
blemente mas alta que la resistencia de diseno f^. El grado de sobre-diseno re- 
querido depende de la dispersion de los resultados de ensayos. 

C-4.3. 1 Desviacion Estandar 

Cuando la planta o instalacion de produccion del concreto tiene'un regis 
tro adecuado de por lo menos 30 ensayos consecutivos, para materiales y condi - 
ciones similares a las que se esperan, la desviacion estandar se calcula a partir 
de estos resultados de ensayos, ae acuerdo a la siguiente formula: 
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(A) 


donde: 

? * Desviacifin estandar kgf/cm 2 . 

Xj * Ensayos de resistencia individuales tal como se definen en la Seccidn 
4.1.3 de las Nonnas. 

x * Promedio de resultados de ensayos de resistencia. 
n * Numero de ensayos de resistencia consecutivos. 


La desviacifin estlndar se usa para determinar la resistencia promedio re 
querida en la Subseccidn 4. 3. 2.1. 

Si se usan dos registros de ensayos para obtener por lo menos 30 ensa- 
yos, la desviacidn estandar se'ra el promedio estadfstico de los valores calcula- 
dos en base a cada registro de ensayos de acuerdo con la siguiente fdrmula: 



(nj - 1) (Sj) 2 + (n 2 - 1) (s 2 ) : 
(n t + n 2 - 2) 


(B) 


donde : 

? = Promedic estadfstico de la desviacion estandar cuando se usan dos regis 

tros de ensayos. 

Sj,s 2 * Desviaciones estandar calculadas de los dos registros de ensayos, 1 y 
2 respecti vamente. 

Oj»n 2 ■ N&nero de ensayos en cada registro, respecti vamente. 


Si se dispone de menos de 30 pero mas de 14 ensayos, la desviacion 
estlndar calculada se incremental por el factor dado en la Tabla 4. 3. 1.2. 

Este procedimiento resulta en una resistencia promedio requerida mas co£ 
servadora. Los factores de la Tabla 4. 3. 1.2 se basan en la distribucidn mues- 
tral o aproximada de la desviacion estandar, y dan una proteccifin equivalente a 
la del registro de 30 ensayos, contra la posibilidad de que el numero menor de 
muestras subestime la desviacifin estlndar poblacional o verdadera. 

La desyiaciln estlndar utllizada en el calculo de la resistencia prome- 
dio requerida debe haber sido obtenida bajo "condiciones semejantes a las espera 
das" (Subseccidn 4.3.1.1(a)). Este requisito es sumamente importante para asegu- 
rar un concreto aceptable. El concreto empleado en los ensayos para determinar 
la desvlacidn estlndar, se considers "similar" al requerido, si se hace con los 
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mismos tipos de materiales, sin que las condiciones de control de calidad de los 
materiales y metodos de produccion sean mas exigentes que las que existiran en 
la obra a construir. Ademas la resistencia usada para determinar la desvia- 
cifin estandar, no podra desviarse en mas de 70 kgf/cm 2 de la f* requerida en 
la obra a construir (Subseccion 4.3.1.1(b)). Un cambio en el tipo de concreto o 
un aumento mayor de 70 kgf/cm 2 en el nivel de resistencia puede incrementar la 
desviacion estandar. Esto podrfa ocurrir con un cambio en el tipo de agregado, 
por ejemplo de agregado natural a agregado liviano o viceversa, o un cambio de 
concreto sin aire incorporado a concreto con aire incorporado. Tambien puede ha- 
ber un incremento en la desviacion estandar cuando el nivel fie resistencia prome- 
dio se aunenta en una cantidad si gni ficati va . En caso de duda, la desviacion es- 
tandar estimada que se utilice para calcular la resistencia promedio debe ser al- 
ta para estar del lado de la seguridad. 

NStese que las Normas usan la desviacion estandar en kilogramos por cen- 
timetros cuadrados en lugar del coeficiente de variacion en por ciento. Este ul- 
timo es igual al valor anterior expresado como un porcentaje de la resistencia 
promedio. 

Cuando no se dispone de un registro adecuado de resultados de ensayos, 
la resistencia promedio debe exceder la resistencia especificada para el diseno 
en una cantidad que varfa de 70 a 100 kgf/cm 2 dependiendo del valor de esta 
ultima. Vease la Tabla 4. 3.2.2. 

Aun cuando la resistencia promedio y la desviacion estandar tengan los 
niveles supuestos, habra ensayos ocasionales que no satisfagan los criterios de 
aceptacion prescritos en la Subseccion 4. 7. 2. 3 (del orden de 1 ensayo en 
100 ). 

C-4.3.2 Resistencia Promedio Requerida 

Una vez que se haya determinado la desviacion estandar, la resistencia 
promedio, requerida se obtiene del valor mas grande entre los calculados por las 
Formulas (4-1) y (4-2). La Formula (4-1) implica que habra una probabilidad 
de 1 en 100 para que los promedios de tres ensayos consecutivos esten por de- 
bajo de la resistencia especificada T. La Formula (4-2) tiene una probabili- 
dad similar para que un ensayo individual de resistencia este por debajo de la 
resistencia especificada f' en mas de 35 kgf/cm 2 . Estas formulas suponen que 
la desviacion estandar usada es igual al valor de la poblacion que corresponde a 
un gran numero de ensayos. 

Por esta razon, es deseable el uso de una desviacion estandar basada en 
registros de 100 o mas ensayos. Cuando se dispone de 30 ensayos, la probabi- 
lidad de error sera posiblemente un poco mayor de 1 en 100. Debido a la ince_r 
tidumbre inherente a la suposicion de similitud de las condiciones operativas. 
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para cuando se acumulo el registro de ensayos .y de las correspondents a la pro- 
duceion del concreto para la obra a construir, no se considera necesario el refi- 
namiento adfcional que se requiere para alcanzar la probabilidad de 1 en 100. 

Adicionalmente, se considera que el requisito de incrementar la resisten 
cia^promedio, cuando no se satisfaga alguno de los criterios de aceptacio'n deT 
Artfculo 4.7, proveera' una proteccion suplementaria significativa contra resulta 
dos bajos en ensayos subsi guientes . 

C-4.3.3 Procedimiento para Justlficar la Dosificacion 

Una vez que se conoce la resistencia promedio requerida f’ , e l paso 
siguiente es seleccionar la dosificacion de la mezcla que produci ra^una resisten- 
cia promedio por lo menos igual a la resistencia promedio requerida y que ademas 
satisfaga los requisites del Artfculo 4.5 para exposition a condiciones especia 
El procedimiento para justificar la- dosi ficacion puede basarse en uno a va- 
rios registros de ensayos de resistencia, o en adecuadas mezclas de tanteo. Cuan 
do se usa un registro de ensayos, generalmente este sera el mismo que el utiliza- 
do para la determination de la desviacion esta'ndar. Sin embargo, si de este re- 
gistro se obtiene una resistencia promedio menor o mayor que la resistencia prome 
dio requerida, puede ser necesaria o deseable una dosificacion diferente. En ta- 
les circunstancias la dosificacion puede cietermi narse a partir del promedio de un 
registro de solo 10 ensayos consecutivos, o por interpolation entre las resis - 
tencias y las proporciones de las mezclas, de dos de tales registros de ensayos 
consecutivos. Todos los registros de ensayos para determinar la dosificacion, 
deben satisfacer los requisites de la Subseccion 4. 3. 3.1 para "materiales y 
condiciones simi lares". 

Los requisitos para asentTamiento y contenido de aire de la Subseccion 
4.3.3.2(c), solo son aplicables a las mezclas de tanteo y no a los registros de 
ensayos de trabajos anteriores, ni a la produccion posterior del concreto de la 
obra a construir. 

Los resultados de los ensayos' de las mezclas de tanteo se representaran 
en curvas del tipo indicado en la Figura C-4.3 segun se establece en la Sub - 
seccion. 4.3.3.2(e). De estas curvas se obtendra la maxima relacion agua/cemento 
o el mfnimo contenido de cemento de acuerdo a la Subseccidn 4.3.3.2(f). 

C-4.4 DOSIFICACION POR MEDIO DE LA RELACION AGUA/CEMENTO 

C~ 4 .4.1 Cuando no existen datos de experiencia previa o de ensayos de tanteo, 
la relacion agua/cemento de la Tabla 4.4 puede ser usada para la dosificacion, 
pero solamente con un permiso especial. Se requiere un permiso especial por el 
hecho de que las combi naciones diferentes de los agregados producen concretos que 
varfan considerablemente en el nivel de resistencia obtenido con una relacion 
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agua/cemento dadja. Ppr consiguiente, una simple tabla que vincula la resistencia 
del fgoncreto ^Qp, la relacion agua/cemento debe ser, por necesidad, muy conservado 
ra*. ; vPor razones de economia, solamente deberia aplicarse el metodo aproximado en 
esitrvcturas relativamente pequenas y poco importantes, donde no se justifica el 
cpsto acMcional de ensayos de tanteo, 

Ademas, para concretos de resistencias mayores de 300 kgf/cm 2 sin aire 
incorporado y 250 kgf/cm 2 con aire incorporado, la dosificacion debe hacerse en 
base a la experiencia en obra o por ensayos de tanteo (Artfculo 4.3). 

C-4.4.2 Se considera que la Tabla 4.4 es aplicable para todos los tipos de ce- 
mento enumerados, por ser sus valores conservadores para los lfmites de la rela- 
citfn agua/cemento y por el hecho que la dosificacion por este metodo seria permi- 
tida solamente bajo circunstancias especiales, cuando no se dispone de experien- 
cia en obra ni de ensayos de tanteo. Las siguientes recomendaciones se dan como 
gufa para ayudar en el uso de cemento Tipo V y Cemento Port! and-Escona : 

a. Generalmente las resistencias del cemento exceden los requisitos mfnimos fi- 
jados por las Normas en valores si gni ficativos y los minimos especificados 
varian de un tipo de cemento a otro. 

Se puede obtener una informacion valiosa sobre el cemento Tipo V o cemento 
Portland-Escoria comparando los niveles de resistencia obtenidos en los ens£ 
yos de las fabricas para el cemento que se propone usar con los niveles mfni^ 
mos especificados para Tipos I y II. 

b. Cuando se propone usar cementos i ncbrporadores de aire, se aplican los valo- 
res mas bajos para las relaciones agua/cemento, de la Tabla 4.4. 

c. Cuando se use cementos Tipo V o cementos moderadamente resistentes a sulfa- 
tos se debe tener en cuenta, en la practica constructi va , los efectos de un 
aumento lento en la resistencia. 

d. En las circunstancias especiales en que se permite la dosificacion por la T^ 
bla 4.4, esta prohibido tanto el uso de agregados livianos como el de aditi_ 
vos, a menos que fuesen los incorporadores de aire. 

C-4.5 REQUISITOS PARA EXPOSIC ION EN CONDIG IONES ESPECIALES 

Para proveer una adecuada durabilidad, impermeabil idad o resistencia a sul_ 
fatos, se requiere alcanzar los valores maximos especificados para la relacion 
agua/cemento en el caso de concretos de peso normal, y una resistencia a la com- 
presion minima para el caso de concretos livianos (vease la Seccion C-4.2.1). Pa^ 
ra los concretos livianos se especifican los valores minimos de la resistencia a 
la compresion, ya que la determinacion de la absorcion de los agregados livianos 
es problematica y el calculo de la relacion agua/cemento no tiene en tal caso 
sentido practico. Para los concretos con agregados livianos una resistencia mini^ 
ma implicara el uso de una pasta de cemento de alta calidad. 
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C-4.5.2 Los concretos expuestos a concentraciones perjudiciales de sulfatos, pro 
venlentes del suelo y del agua, deben ser hcchos con cementos resistentes a sulfa 
tps. La Tabla 4.5.2 enumera los tlpos aproplados de cemento y las maximas rela 
clones agua/cemento (o las resistenclas mfnimas para los concretes de agregado 
llvlano) para varies condi clones de expos 1 cl 6n. AT seleccionar un cemento para 
la reststencia a sulfatos, la consideracifin principal es su contenldo de C 3 A 
(aluminata trtcSlcio). Para exposiciones moderadas el cemento Tipo II se limi- 
ta a un mlximo contenido de C 3 A de 0.8 por c lento, segfln la Norma ASTM C150. 
El cenento Portland* Escort a con menos del 8 por ciento de C^A tambiln es 
apropiado P*ra uso en exposiciones moderados de sulfatos. 

Para exposiciones severas, se especiflca el cemento Tjpo V, con un 
miximo contenido de CjA del 5 por ciento. En algunas zonas el contenldo en 
CjA. de otros tlpos de cemento disponibles, tales como el Tipo III o Tipo I, 
puede ser de menos del 5 por ciento y estos pueden usarse para exposiciones mo- 
deradas o severas a sulfatos. Notese que el cemento resistente a sulfatos no 1n- 
croaent arfi la reststencia a algunas soluciones qufmicamente. agresivas como por 
ejenplo nitrato de amonio. Las especificaci ones del proyecto deberSn cubrlr to- 
dos los casos especiales. 

La nota (2) de la Tabla 4.5.2 considera el agua de mar como M exposj_ 
c16n moderada , aun cuando la misma contiene generalmente mis de 130(K partes 
por mllldn de S0 4 . 

Ademls, experiencias recientes indican que para exposiciones a agua de 
mar pueden usarse otros tipos de cemento, con un contenido de C 3 A de hasta 10 
por ciento, si adicionalmente la maxima relacion agua/cemento se reduce a 0.40. 

Los requisitos esenciales para asegurar la durabilidad del concreto ex- 
puesto a concentraciones de sulfatos, ademas de una apropiada seleccidn del cemen 
to, son: una baja relacion agua/cemento (resistencia minima para los concretos 
de agregado liviano), adecuada consol idaci on, u> (formidad, apropiado recubrimien 
to y suficiente hunedad de curado para desarrollar las propiedades potenciales 
del concreto. 

C-4.5.4 Una informacidn completa sobre los efectos de los cloruros en la corro - 
s16n de las armaduras puede encontrarse en la Referencia 4.7, recomendandose el 
uso de los procedimientos de ensayos y metodos all f expuestos. Una evaluacion 
inicial del contenido total del ion cloruro, puede obtenerse por ensayo de los 
materiales individuates del concreto. Si el contenido total del ion cloruro, cal 
culado en base a la dosificacidn del concreto, exceda los Hmites permitidos en 
la Seccidn 4.5.2, puede ser necesario el ensayo de muestras de concreto endure- 
cido para detenminar el contenido de ion cloruro soluble en agua, descrito en la 
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Referenda 4,7. Parte del total de i as cloruro presentes en los ingredientes 
serS Insoluble o reaccionara con el cemento durante la hidratacion y se volverl 
Insoluble bajo los procedjmientos de ensayo descritos. 

Cuando los concretos son ensayados para determinar el contenido del Ion 
cloruro soluble, los ensayos deben realizarse a una edad de 28 a 42 dfas. Los 
Ifmltes de la Seccidn 4.5.2 se aplican a los cloruros provenientes de los raate- 
riales y no a aquellos del ambiente que rodea el concreto. 

Los Ifmltes del jon cloruro de la Seccidn 4.5.2, aunque difieren de 
los recomendados por el Gomite 201 del ACI, se basan en la mejor informacifin 
dlsponible en el momento de su adopcidn. 

Cuando se usan barras recubiertas con epoxy o zinc, los Ifmltes de la 
Seccfdn 4.5.2 pueden ser mSs exigentes de lo necesario. 

C-4.7 EVALUACION Y ACEPTACION DEL CONCRETO 

Una vez seleccionaoa la dosificacidn del concreto iy el trabajo ha comenza- 
do, pueden aplicarse los criterlos para la evaluacion y aceptacldn del concreto 
del Artfculo 4.7. 

Las Normas tratan de proporclonar una base clara para juzgar la aceptabili_ 
dad del concreto, as f come para Indicar las medldas que deben tomarse cuando los 
resultados de las pruebas de resistencia no son satisfactorios. 

C-4.7.1 Frecuencia de Ensayos 

C-4.7. 1.1 Los requisitos mfnimos de frecuencia de muestreo para cada clase de 
concreto, estln dados por los tres criterios siguientes: 

a. Una vez al dfa por cada clase de concreto que se vaefe, pero no menos que; 

b. Una vez por cada 10G m 3 o fraccion de cada clase de concreto vaciados du- 
rante un dfa, ni menos que; 

c. Una vez por cada 400 m 2 o fraccion de superficie de placa o muro vaciados 
cada dfa. 

Al calcular la superficie se tomara en cuenta solamente una cara de la 
placa o muro. SI el espesor promedio de muro o placa es menor de 25 cm, el cri- 
terio c. exigirS una frecuencia mayor de v muestreo que una vez cada 100 m 3 . 

C-4.7. 1.2 Las muestras para las pruebas de resistencia deben tomarse estrictamer^ 
te al azar cuando vayan a emplearse para medir adecuadamente la aceptabilidad del 
concreto. La eleccidn del ciclo de muestreo, o de los terceos de concreto de los 
que se sacarSn las muestras, debe hacerse durante el vaciado exclusivamente al 
azar, a fin de que £stas sean representatives. Si los terceos para extraer las 
muestras se seleccionan basandose en la apariencia, la conveniencia u otros crite 
rios posiblemente prejulciosos, los conceptos estadfsticos plerden su validez. 
Obviamente, no debe tomarse mis de una muestra de un solo terceo (un promedio.de 
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dos cilindros hechos de la muestra, segun la Subseccion 4. 7. 1.4) y despues no 
no-debe ariadirse agua. 

C-4.7.2 Ensayos de Probetas Cu-adas en el Laboratorio 

^“^•^•2.3 Se da un conjunto unico de criterios para la aceptacion de la resisten 
cia, el cual es aplicable a todo concreto empleado en estructuras disenadas de 
acuerdo con las Normas, sin tomar en cuenta el metodo de d i seno usado. Se consi- 
dera que la resistencia del concreto es satis factoria si el promedio de cualquier 
conjunto de tres ensayos consecutivos permanece por encima de la resistencia f' 
especiticada y ninguna prueba individual resulta menor que ese valor, en mas de 
35. kgf/cm . La evaluacion y la aceptabilidad del concreto pueden juzgarse inme - 
di atamente a nedida que se recilien los resultados de los ensayos durante el curso 
trabajos. Ocasionalmente pueden obtenerse ensayos de resistencia que no 
cumplari con estos criterios (probablemente una vez en 100 ensayos) aunque el 
nlvel de resistencia y la unifoi-midad sean satisfactorios. Pueden tolerarse, ta- 
les desviaciones, estadfsticamente posibles, al decidir si el nivel de resisten - 
cia que se produce es adecuado <> no. En terminos de la probabilidad de falla, el 
criterio de resistencia minima de una muestra que se fija como f' disminuido en 

Q 

35 kgf/cm , se adapta facilmenfe en casos de un reducido numero de ensayos. Pop 
ejemplo, si unicamente se haote clnco ensayos en una obra pequefia, resulta obvio 
que el criterio no se ctmplt, s; cuelquiera de los resultados de resistencia de 
la muestra (promedio de dos cilindros) es menor que en mas de 35 kgf/cm 2 . 

C-4.7.2. 4 Cuando el diseno de la mezcla del concreto no llega a satisfacer algu- 
no de los requisitos de resistencia de la Seccion 4. 7. 2. 3, se deben tomar medi- 
das para elevar el promedio de los resultados de los ensayos. Si se suministro 
una suficiente cantidad de concreto para acumular 15 ensayos, estos se usar£n 
para establecer una nueva meta tie la resistencia promedio, como se describe en 
el Artfculo 4.3. 

Si se realizan menos de 15 ensayos sobre la clase de concreto en 
cuestion, y su promedio es menor que el requerido inicialmente , el nivel de la 
nueva meta debera ser por lo meros tan elevado como el nivel del promedio usado 
en la seleccion inicial de la dcsificacion. Si el promedio de los ensayos reali- 
zados en el proyecto de que se cispone, iguala o excede el nivel usado en la se- 
leccion inicial de las proporcicnes de la mezcla, se requiere un nuevo aumento en 
el nivel del promedio. 

Las medidas a tomar para incrementar el nivel del promedio de los re - 
sultados de los ensayos dependeran de las ci rcunstancias particulares, pero po - 
drfan incluir una o mas de las siguientes disposiciones: 
a. Un aumento en el contenido de cemento. 
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b. Cambios en las proporciones de la mezcla. 

c. Reduccion o mejor control de los niveles del asentamiento. 

d. Una reduccion en el tiempo de entrega. 

e. Un control mas estricto del contenido de aire. 

f. Una mejora en la calidad de los ensayos, incluso un estricto cumplimiento 
con los procedimientos para los ensayos estandar. 

Tales cambios en las operaciones y en los procedimientos de los ensa- 
yos o cambios en el contenido de cemento o en el asentamiento, no requeriran una 
formal aplicacion repetida de los procedimientos del Articulo 4.3 ; sin embargo, 
cambios importantes en la procedencia del cemento, de los agregados o de los adi- 
ti vos , deben acompanarse con la evidencia que el nivel del promedio sera mejora - 
do. 

C-4.7.3 Ensayos de Probetas Curadas en Obra 

C-4.7.3.4 En las Normas se proporcionan criterios para la interpretacion de las 
pruebas de cilindros curados en la obra. Los i nvesti gadores han demostrado que 
los cilindros protegidos y curados para simular la buena practica de obra deben 
tener no menos del 85 por ciento de la resistencia de los cilindros estandar ci£ 
rados en ambiente humedo en el laboratorio. Este porcentaje ha sido establecido 
uni came nte como un fndice para juzgar si el curado en la obra ha sido adecuado. 
La comparacion se hace sobre resistencias realmente medidas de cilindros gemelos 
curados en la obra y los curados en el laboratorio, y no entre cilindros curados 
en la obra y el valor especificado de f ' . Sin embargo, los resultados de los 
cilindros curados en la obra se consideran satisfactorios si exceden la resisten- 
cia especificada en mas de 35 kfg/cm 2 , aunque no cumplan con el 85 por 

ciento de la resistencia de probetas gemelas curadas en el laboratorio. 

C-4.7.4 Investi gacion de los Resultados de Ensayos de Baja Resistencia 

Se dan instrucciones respecto al procedimiento que debe seguirse cuando 
las pruebas de resistencia no cumplen con los criterios de aceptacion especifica- 
dos. Por razones obvias estas instrucciones no pueden ser dogmaticas. El Profe- 
sional Responsable debe decidir a su criterio sobre el significado y la importan- 
cia de los resultados bajos de las pruebas. Si se juzga necesario efectuar una 
investigacion mas profunda, esta puede incluir ensayos no destructives o, en ca- 
sos extremos, ensayos de resistencia de nucleos tornados de la estructura. 

Los ensayos no destructives, tales como el del esclerometro, la prueba de 
penetracion, el de velocidad ultrasonica de pulsos, o el de extraccion . de nu- 
cleos, pueden ser utiles para determinar si una parte de la estructura realmente 
tiene o no concreto de baja resistencia. Estas pruebas son valiosas primordial - 
mente para hacer comparaciones en la misma obra, en vez de efectuar mediciones 
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cuantitati vas de la resistencia. Para el caso en que se extraigan nucleos se dan 
criterios de aceptacion suficientemente confiables, que de satisfacerse deben ase 
gurar normalmente la idoneidad estructural para cualquier tipo de construccifin. 
(Refs. 4.5 y 4.6). 

Obviamente, en muchas dircunstancias, se pueden tolerar resistenclas ba- 
Jas, pero esto tambi£n queda a jliicio del Profesional Responsable. Cuando los en 
sayos de nficleos no demuestran con seguridad la idoneidad estructural, puede ser 
prictico, especialmente en el caso de entrepisos o techos, que el Profesional Res 
ponsable recurra a una prueba de carga, como el Srbltro final (Capftulo 17). A 
falta de pruebas de carga, si el tierapo y las condiciones lo permiten, puede ha- 
cerse un intento de mejorar la resistencia del concreto en el sitio, recurriendo 
a un curado humedo suplementario, Naturalmente que la efectividad de tal trata- 
wlento debe verificarse por una evaluacidn posterior de la resistencia, utilizan- 
do procedimlentos previamente discutidos. 

Debe observarse que los.ensayos de nucleos que tengan un promedio de 85 
por clento de la resistencia especiflcada son completamente razonables. No es 16 
gico esperar que los ensayos de nucleos den resistencias iguales a f' ya que 
las dlferenclas en el tamano de |as probdtas, las condiciones para obtener las 
nuestras, y los procedimientos dej curado, no permiten que se obtengan valores 
Iguales. Las Normas tratan de gdrantizar la seguridad estructural y las instruc- 
clenes del Artfculo 4.7 persigijen el logro de ese objetivo. No es funci6n de 
la* Nonnas aslgnar responsabilidades por deficiencias en la resistencia, aunque 
las mismas sean tales que requieHan medidas correctivas. 
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CAPITULO C-5 KEZCLADp Y VAC I ADO DEL CONCRETO 

En las Referencias 5.1 y 5.2, se presentan en detalle recomendaciones p£ 
ra el mezclado, manejo, transporte y vaciado del concreto. 

C-5.1 PREPARACION DEL EQUIPO Y DEL LUGAR DE VACIADO 

Este Artfculo llama la atencion sobre la necesidad de una cuidadosa limpie 
za del equipo de los encofrados y armaduras, antes de proceder al vaciado del co£ 
creto. En particular deben eliminarse el aserrfn, clavos, pedazos de madera y 
otros residuos que puedari acumularse sobre los encofrados. El refuerzo debe es- 
tar completamente limpio de lodo, exceso de oxido, escamas o costras. Ademas de- 
be eliminarse todo excesp de agua del encofrado. 

C-5.2 MEZCLADO DEL CONCRETO 

Para que el concrpto tenga una calidad satisfactoria se requiere que ios 
materiales se mezclen peiffectamente hasta tener apariencia uniforme y todos sus 
i-ngredientes esten distribuidos. Las muestras tomadas de diferentes porciones de 
la mezcla deberan tener $senci almente el mismo peso unitario, contenido de aire, 
asentamiento y contenido de agregado grueso. Es las Especi ficaciones COVENIN 633 
se establecen metodos de ensayo para verificar la uniformidad del mezclado. El 
tiempo necesario para el mezclado depende de muchos factores, como el volumen de 
los terceos , consistency de la mezcla, el taroano y gradacion de los agregados y 
la eficiencia de la mezcladora. Debe evitarse un excesivo tiempo de mezclado ya 
*$ue puede ocasionar la trituracion de los agregados. 

Como vnformacion pdicional y como alternative a la Norma COVENIN 633 pue 
de usarse la Norma ASTM C 685, "Specification for Concrete Made By Volumetric 
Batching and Continuos Mixing". 

t-5.3 TRANS PORTE 

Cada paso en el mpnejo y transporte del concreto debe ser controlado cuid£ 
dosamente para mantener la uniformidad dentro del terceo y entre terceos sucesi- 
vos. Es importante evitbr la segregacion tanto del agregado grueso del mortero, 
como la del agua de los otros ingredientes . 

Las Normas requielren que el equipo de transporte tenga la capacidad de su- 
ministrar el concreto en forma contfnua y sin inconvenientes, bajo todas las con- 
diciones y para todos los procesimientos de vaciado, incluyendo bombas, bandas 
transportadoras , sistemas neumaticos, carretillas, vagonetas, cubos de gruas y 
trompas de vaciado. 

Informes recientes han indicado que el bombeo del concreto a traves de tu- 
berfas de aluminio, o del aleaciones de aluminio, puede producir una perdida impo^ 
tante en la resistencia del mismo (Ref. 5.3). En efecto se ha comprobado que 
el gas hidrogeno que se genera por la reaccion entre los a 1 c a 1 is del cemento y el 
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aluminio erosionado de la superficie interior de la tuberfa, causa una reduccion 
de la resistencia del orden del 50 X. Por consiguiente, no debe utilizarse alu- 
minlo o sus ffTeaclones para liVieas de tuberTas, trompas de vaciado o ductos, sal- 
vo en el caso de canaletas cortas, tales como las usadas para descargar el concre 
to de los camiones mezcladora. 

C-5.4 VACIADO 

El manejo excesivo del concreto puede provocar la segregacidn de los mate- 
riales. Por consiguiente en las Normas se previene contra esta practica. No de- 
be permltirse alterar la consistencia por la adicion de agua y el remezclado del 
concreto parctalmente fraguado , a menos que se autorice especialmente. Sdn embar 
go, esto no excluye la prSctica, reconocida en las Especificaciones COVENIN 633 
de agregar agua al concreto mezclado, para alcanzar el asentamiento especificado, 
sin violar los ITmites prescritos del tiempo maximo de mezdado y la relacifin 
agua/cemento. 

Cuando existen condiciones que hacen diffcil la compactacifin del concreto 
o en el caso de una densidad grande de la armadura, es recomendable la colocacldn 
de una mezcla de mortero prevUmente al vaciado, en forma de una capa de por lo 
menos 2.5 cm de espesor. El mortero debe tener las mismas proporcfones de ce - 
mento, arena y agua tales como las usadas en el concreto que se esti vaciando. 
Las condiciones para las que debe aplicarse este mltodo de vaciado no pueden defi 
nirse en forma suficientemente precisa para justificar su inclusifin en las Nor- 
mas. Sin embargo esta practica tiene sus meritos y deberfa incorporarse en las 
especificaciones de la obra en los casos apropiados, dejando al Inspector la res- 
ponsa bill dad para decidir sobre su aplicacidn. El uso de mezclas de mortero ayu- 
darS a prevenir la formacion de cangrejeras y asegurar la adherencia del concreto 
con el refuerzo. El mortero debe colocarse inmediatamente antes del vaciado y de 
berl estar plSstico (no rfgido ni fluido) al vaciarse el concreto. 

Recomendaciones para la compactacidn del concreto se presentan en detalle 
en la publicacion "Recommended Practice for Consolidation of Concrete", del Co- 
mitl .W9 del ACI (Ref. 5.4). En esta se presenta una informacidn actualiza- 
da sobre el mecanismo de compactacion y se dan recomendaciones sobre las caracte- 
rfsticas del equipo y los metodos aplicables para diferentes clases de concreto. 
C-5.5 CURADO 

En la publicaclfin "Recommended Practice for Curing Concrete" del ComitS 
308 del ACI (Ref. 5.5), se Jan recomendaciones detalladas para el curado del 
concreto. En ella se presentan principios blsicos para el curado adecuado y se 
describen los diferentes m£todo;, procedimientos y materiales para realizarlo. 
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C-5.5.3 Curado Acelerado 

Esta Seccion se aplica siempre que se emplee un metodo de curado acele- 
radov ya sea para elementos prefabricados o vaciados en sitio. 

La resistencia a la compresion fj. del concreto curado con vapor, no 
es tan elevada como la de un concreto similar, curado conti nuamente en ambiente 
burned o a temperaturas moderadas. Asf mismo, el modulo de elasticidad E c , de 
1 os cillndros curados con vapor, puede diferir del de los curados en ambiente h£ 
medo a temperaturas moderadas. Cuando se vaya a emplear curado con vapor, es 
aconsejable dosificar la mezcla en base a los cilindros curados con vapor. 

Los procedimientos acelerados de curado requieren una atencion cuidado- 
sa para obtener resultados uniformes y confiables. Durante el proceso de curado 
es esencial evitar la perdida de humedad. 

C-5.5.4 Adicionalmente a los requisites de una temperatura y un tiempo de cura- 
do mfnimos, tanto para el concreto normal como para el de alta resistencia a 
edad temprana, las Nonnas establecen en la Seccion 4.7.3, un criterio esp*cffi_ 
co para juzgar la eficacia del curado en obra. 

A la edad de ensayo para la que se ha especificado la resistencia (ge- 

neralmente a los 28 dias), los cilindros curados en obra deben tener resisten 

cias no menores del 85 % de los cilindros estandar curados en el laboratorio. 
Para lograr una comparacion razonablemente correcta, los cilindros curados en 
obra y sus gemelos curados en el laboratorio deben ser de la misma muestra. Los 
cilindros curados en obra deben recibir este tratamiento en condiciones identi- 
cas a las de la estructura. Si esta esta protegida del medio ambiente, los ci- 
lindros deben protegerse en forma semejante. Es decir, los cilindros que corres^ 
ponden a los miembros que no esten directamente expuestos a la intemperie, deben 
curarse colocandolos proximos a esos miembros y dotandolos del mismo grado de 

proteccifin y tipo de curado. Obviamente, los cilindros de la obra no deben tra- 

tarse mis favorablemente que los elementos que representan. (Para una informa - 
ci6n adicional , vgase la Seccion 4.7.3, en el Articulado y en el Comentario). 

Si en esta comparacion los cilindros curados en obra no proporcionan 
una resistencia satisfactory , deben tomarse medidas para mejorar el curado de 
la estructura. Si existen indicios de una deficiency seria en la resistencia 
del concreto de la estructura, pueden requerirse ensayos de nucleos, con o sin 
curado humedo suplementario, para verificar la idoneidad estructural, como lo 
dispone la Seccion 4.7.4. 

C-5.6 REQUISITOS PARA EL VACIADO EN TIEMPO CALUROSO 

En la publicacifin "Recommended Practice for Hot Heather Concreting" del 
Comit€ 305 del AC I (Ref. 5.6), se dan recomnendacl ones detail adas para va - 
ciado en tiempo caluroso. En ella se definen los factores que afectan las 
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propiedades del concrete y las practices constructivas, y se recomiendan 
para eliminar o minimizar los efectos indeseables. 


medidas 
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CAPITULO C-6 ENCOFRADOS, TUBER I AS EMBUTIDAS Y JUNTAS DE 
CONSTRIJCCION 

C-6.1 DISEnO OE LOS ENCOFRADOS 

En el Capftulo 6 se prescriben los requisites mfnimos que deben satisfa- 
cer los encofrados para evitar dafios a personas y cosas durante las construcclo - 
nes. 

Se requiere que tanto el di seflo de los encofrados como su construccion y 
proceso de desencofrado se realicen aplicando criterios confiables para lograr 
moldes que sean a la vez economicQS y s^guros. Para una informacion detallada se 
podra consul tar las Referencias 6.1 a 6.4. 

C-6. 2 DESENCOFRADO Y DESAPUNTALAMI ENTO 

Para determinar el tiempo <Je desencofrado, deben considerarse las cargas 
de construcci6n y las posibles flechas, toman do en cuenta la resistencia del con- 
creto. Frecuentemente las magnitudes de las cargas de construccion son compara - 
bles con las de las cargas variables de servicio. En las etapas iniciales, una 
estructura puede ser lo suficientemente resistente para soportar la carga aplica- 
da, pero puede flectarse lo suficiente como para que se produzca un dano permane^ 
te. 

Para la evaluaci6n de la resistencia del concreto durante la construccion 
pueden emplearse ensayos de cilindros curados en obra u otros procedimientos apro 
bados por el Ingeniero Responsable, tales como: 

a. Ensayo de resistencia a la penetracion de acuerdo con la Norma ASTM C 803" , 
"Standard Method of Test for Penetration Resistance of Hardened Concrete". 

b. Ensayo de resistencia a la extraccifin de acuerdo con la Norma ASTM C 900 , 
"Tentative Method of Test for Pullout Strength of Hardened Concrete". 

Los procedimientos (a) y (b) requieren datos suficientes empleando ma- 
teriales de la obra para demostrar la correlacion de las mediciones en la estruc- 
tura con la resistencia a la compresion de cilindros vaciados o de nucleos extraf^ 
dos. 

Cuando la estructura estS soportada adecuadamente sobre apuntalamientos, 
los encofrados laterales de las vigas, columnas, muros y encofrados verticales sj^ 
milares, en general pueden retirarse despues de doce horas de curado acumulado, 
siempre que estos no soporten otras cargas distintas a la presion lateral del con^ 
creto plastico. El tiempo de “curado acumulado" representa la suma de los in- 
tervalos de tiempo, no necesariamente consecutivos, durante los cuales la tempera^ 
tura del aire que rodea al concreto esta por encima de 10°C. El valor de 12 
horas de curado acumulado corresponde a cementos y condiciones ordinarias; el uso 
de cementos especiales y condiciones no usuales puede requerir un rea juste de los 
limites antes citados. Por ejemplo, los concretos hechos con cemento Tipo II, 
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V o Cemento Portland-Escoria, los concretos que contienen retardadores de fra- 
guado, y los concretos a los cuales se agrega hielo durante el mezclado (para 
bajar la temperature del concreto fresco), pueden tener insuficiente resisten- 
cia a las 12 horas y deben investigarse antes de proceder al desencofrado. 

El desencofrado en la construccion de edificios altos debe ser parte de 
un proceso planlficado que considcre tanto el soporte temporal de toda la estruc 
tura asf como el de cada uno de los elementos individuales. Este proceso debe 
ser estudiado en etapa previa a la construccion y debe basarse en un analisis es 
tructural que tome en cuenta, como mfnimo, los siguientes aspectos: 

a. La estructuracion bajo las diferentes condiciones de la construccion y sus 
cargas. 

b. La resistencia del concreto a las diferentes edades durante la construccion. 

c. La influencia de las deformaciones de la estructura y del sistema de apunta 
lamiento en la distribucion de las cargas permanentes y las cargas de cons- 
truccion durante sus diferentes etapas. 

d. La resistencia y separacion de puntales o sistemas de apuntalamiento, asf 
como el metodo de apuntalamiento y desapuntalamiento, incluyendo los inter- 
vals de tiempo entre las distintas operaciones. 

e. Cualquier otra carga o condicion que afecte la seguridad y uso adecuado de 
la estructura durante la construccion. 

Para la construccion de edificios altos, la resistencia del concreto du- 
rante las distintas etapas de construccion debe ser verificada por ensayos de ci 
lindros curados en obra, u otros m^todos aprobados. Las diferentes etapas del 
proceso constructive deben ser controladas por un maestro de obra, bajo la super 
visiSn del Profesional Responsable, y cualquier cambio en el procedimiento cons- 
tructive debe ser aprobado por este. El analisis estructural y los datos de los 
ensayos usados en el planeamiento y ejecucion del desencofrado y apuntalamiento 
deben ser proporcionados por el constructor al Profesional Responsable, cuando 
asf sean requeridos. 

C-6.3 TUBERIAS Y CONDUCTOS EMBUTIDOS EN CONCRETO 

C-6.3.1 Las tuberfas, conductor v camisas que no sean perjudiciales al concreto 
pueden embutirse en el mismo, pero trabajo debe realizarse de tal manera de 
no poner en peligro la estructura En el Artfculo 6.3 se dan reglas empfricas 
para obtener instalaciones seguras en las condiciones comunes. Para condiciones 
que no sean las corrientes se debe hacer un disefio especial. No debe permitirse 
al constructor la instalacion de conductos, tubos o camisas que no estuvieran 
indicados en los pianos, o sin la aprobacion del Profesional Responsable. Es 
importante para la integridad de la estructura, que todos los conductos y acceso 
rios de las tuberfas, embutidos en el concreto, se conecten cuidadosamente tal 
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como se indica en los pianos o se requiere en las especificaciones de la obra. 

C-6.3.2 Las Normas prohiben emplear el aluminio en concreto estructural a menos 
que este revestido o cubiorto efectivamente. El aluminio reacciona con el concre 
to y en presencia de iones de cloruro puede reaccionar electrol i ticamente con el 
acero, provocando agrietarniento y desenconchamiento del concreto. Los conductos 
el^ctricos de aluminio presentan un problema especial, pues la corriente electri- 
ca acelera esta reaccion adversa. 

C-6,4 JUNTAS DE CONSTRUCTION 

06.4.1 Para la integridid de la estructura es importante que todas las juntas 
de construccion esten cui jadosamente definidas en la documentacion de la constru£ 
c:ion (pianos y/o especificaciones) y que se construyen en la forma requerida. 
Cualquier variacion de las mismas debe ser aprobada por el Ingeniero. 

06.4.2 El uso de lechada de cemento y de juntas de construccion verticales qu£ 
se requerian en normas anteriores no se exigen en estas Nonnas, por cuanto son 
poco practicas y pueden ser perjudiciales cuando elementos de mucho espesor y la 
congestion de armaduras impiden un acceso adecuado. 

A menudo la proyeccion de agua a presion y otros procedimientos son mas 
apropiados. Puesto que las Normas establecen solo los requisitos minimos, el 
Ingeniero puede tener la necesidad de especificar procedimientos especiales si 
las condiciones lo ameritan. 

La necesidad de aplicar en la junta capas de mortero al comienzo del va- 
ciado depende de la dosificacion del concreto, de la congestion de las armaduras, 
-del acceso de vibradores y otros factores. 

C-6.4.3 Las juntas de construccion deben ubicarse donde causaran el menor de b i 1 J_ 
tamiento en la estructura. Cuando el corte debido a las cargas gravi tacionales 
no es si gni fi cati vo , como ocurre usualmente en el centro de la luz de los miem- 
bros sometidos a flexion, una junta vertical simple puede ser adecuada. Las es- 
tructuras que deben resistir fuerzas laterales pueden requerir un disefio de tipo 
especial para las juntas de construccion. Cuando se requiere la transferencia de 
fuerzas cortantes pueden usarse dientes i ntermi tentes , 1 laves de corte, barras 
diagonales, o el metodo de transferencia de corte del Artfculo 11.6. 

06.4.4 La restriccion en la local izacion de las juntas tiene por objeto que es- 
tas se ubiquen donde puedan provocar el menor debi 1 i tami ento en la estructura. 

C-6.4.5 Se requiere un lapso de espera para el vaciado del concreto sobre colum- 
nas y muros estructural es para prevenir el agri etami ento en la union de las losas 
con los miembros de apoyo provocado por la perbida de lechada de cemento y el 
asentamiento del concreto en el miembro de soporte. 
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C-6.4.6 Se pennite el vaciado |de las losas (o placas) separadamente de vigas, 
carte las y de elementos similaras, cuando ello se indica en los pianos y siempre 

que se hayan adoptado medidas pjira transferir las sol icitaciones conio se requiere 
en la Seccion 6.4.3. 
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CAPITULO C-7 DETALLES DEL REFUERZO 


Los buenos detalles 
que las estructuras de co 


estructurales han sido siempre de vital importancia para 
ncreto armado sean sati sfactorias . A traves de los afios 
se ha desarrollado gradualmente una practica estandar para los detalles del re- 
fuerzo. 

La preparacion adecuada de los pianos estructurales requiere un conocimiento 
general de todo el proceso constructivo desde la etapa de diseno hasta la coloca- 
ci6n de las armaduras. 

En las Referencias 7.1 y 7.2 se presentan metodos recomendados y reglas 
para el dibuje de los pianos estructurales con detalles tfpicos. Todas las disp£ 
siciones de estas Nonnas que se refieren al diametro y area de las barras y alam- 
bres estan basadas en las dimensiones nominales de las armaduras tal como se de- 
tallan en las Nonnas COVENIN; vease la Tabla 3.5. 

C-7.1 GANCHOS 

Los ganchos estancjlar para estribos se limitan a barras N° 8 y menores, y 

para estribos y ligaduras con extension de 6d^ se 


W 


el gancho con doblez a 

limita a barras N° 5 yjmenores. Ambas limitaciones se adoptaron en base a re - 
sultados de investigaciones que demostraron la tendencia de los ganchos a abrirse 
bajo cargas elevadas en £1 caso de barras de diametros mas grandes. 

C-7. 2 DIAMETROS MINIMOS DE DOBLECES 

Los dobleces estaidar se describen en funcion de su diametro interior ya 
que esto es mas facil de medir que el radio del doblez. Para establecer el diame_ 
tro mfnimo del doblez se tomo en consi deraci on un extenso estudio de los requisi- 
tos de la prueba de dobl^do de las Normas ASTM y una i nvesti gaci on piloto sobre 
doblado de barras N° 14 y N° 18 que tenfan f de 4200 kgf/cm 2 y 5200 
kgf/cm 2 . La consideraci^n principal fue la factibilidad del doblez sin roturas. 
Ademas por experientia qjuedo comprobado que estos diametros mfnimos de doblez son 
satisfactorios para su ujso general sin que se produzca aplastamiento perjudicial 
del concreto. 

En la Subseccion! 3. 5. 3. 2 de las Normas se detallan las excepciones a las 
Normas COVENIN y se rjequiere que el mandril para las pruebas de doblado tenga 
dimensiones compatibles con los diametros de doblez que establece la Tabla 7.2. 

En general es recjomendable que los requisitos para los ensayos de doblado 
sean mas exigentes que los dobleces usados en la construccion, establecidos en la 
Tabla 7.2. 

C-7. 2. 2 Para las secciqnes de las barras mSs comunmente usadas como estribos y 
ligaduras, el diametro rjifnimo de doblez de cuatro diametros se basa en practicas 
aceptadas en la industHa. El empleo de barras no mayores que la N° 5 para 
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estribos, permitira su doblado multiple mediante el equipo estandar con ganchos 
ya sea a 90 o 135 grados. 

C-7.2.3 Las mall as soldadas, de alambre liso 0 corrugado pueden utilizarse como 
estribos y ligaduras. El alambre en las intersecciones soldadas no tiene la mis- 
ma ductilidad uniforme y capacidad de doblado que en las zonas que no fueron ca- 
lentadas. Los efectos de la temperatura de soldadura generalmente se disipan a 
una distancia de aproximadamente cuatro veces el diametro de alambre. Los diame- 
tros mfriimos de doblez permitidos son, en la mayorfa de los casos, los mismos que 
1 os requeridos en las pruebas de doblado de COVENIN y de ASTM para alambre. 
C-7. 3 DOBLADO 

C-7.3.1 Todos los dobleces debei hacerse en frfo a menos que el Profesional Res- 
ponsable autorice 1 o contrario. 

En los casos de dobleces poco usuales, con diametros internos menores 
que los especificados en los ensayos de doblado de COVENIN y ASTM puede nece- 
sitarse un procedimiento especial. 

C-7. 3. 2 En algunos casos puede ser necesario doblar barras que se hayan embutido 
en el concreto y generalmente no es posible colocar en el punto de doblez un man- 
dril del diametro mfnimo especif cado en las Normas. Tal doblez no se puede efec 
tuar sin autorizacion del Profesonal Responsable. Cuando este lo autorice, se 
determinara si la barra se puede doblar en frfo sin danarla 0 si es necesario ca- 
lentarla. Si se permite el calentamiento , este debe controlarse para evitar 
agrietamiento del concreto 0 da net a las barras. 

Las barras parcialmente embutidas pueden volverse a doblar sati sfactoria 
mente si son precalentadas a 6 OC 1 — 65 0° C haciendolo lo mas lentamente posible y 
variando la curvatura gradualmente (Ref. 7.3). El calentamiento debe realizarse 
de manera de evitar dano a 1 concreto. i la zona del doblez esta menos de 15 
cm del concreto, puede ser necesario anlicar algun aislamiento protector. La 
operacion de calentamiento sera efectuada de manera que la temperatura del acero, 
medida con instruments adecuados, no exceda de 650°C. La barra calentada no se 
ra enfriada artificialmente antes que baje su temperatura a por lo menos 315°C. 

C-7. 4 CONDICIONES DE LA SUPERF1C1E DEL REFUERZO 

Los limites especfficos de la oxidacion se basan en ensayos y en recomenda 
ciones de insti tuci ones que utilizan el concreto. La referencia 7.4 proporcio- 
na una gufa con respecto a los efectos de la oxidacion y de las escamas de fabri- 
ca sobre las caracterfsticas de adherencia de las barras corrugadas de refuerzo. 
La invest igacion ha demostrado que una cantidad normal de oxido aumenta la adhe - 
rencia. Generalmente el manejo rudo normal elimina el oxido suelto que 
perjudicar la adherencia. 


puede 
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C-7.5 COLOCACION DE LAS jvRMADURAS 


C-7.5. 2 Las tolerancias |ian sido modificadas para hacerlas mas realistas y con- 
sistences con las contenijdas en otras normas. Lo ideal es que las tolerancias en 
la altura o espesor sean ^roporcionales a estas dimensiones. Sin embargo, para 
simplificar las instruccijones a las cuadrillas de colocacion en obra, se adopta- 
ron dos Hmites fijos porl ser mas practicos para su cumpl imiento. Como la altura 
util y el recubrimiento djel concreto son componentes de la altura total, las tol£ 


rancias de estas dimensio]nes estan directamente relacionadas. Solamente se espe- 
cifican las tolerancias njegativas (reducciones en el recubrimiento), para el r£ 
cub.rimiento mfnimo. 

La practica generalmente aceptada, tal como se refleja en otras normas, 
ha establecido tolerancias sobre la altura total (encofrado o terminacion) y 
para las dimensiones de barras dobladas, estribos y zunchos. Cuando pueda produ- 
cirse una acumulacion de tolerancias que de por resultado una reduccion excesiva 
de la altura util o de recubrimiento, el ingeniero debe especificar tolerancias 
mas estrictas que las quej permiten las citadas normas. 

Se establece und tolerancia mas estricta para recubrimientos correspon - 
dientes a las caras inferiores de los elementos, por su importancia en la durabi- 
1 i dad y resistencia contra el fuego, y porque las barras estan soportadas general^ 
mente de tal manera que }a tolerancia especificada resulta practica. Es necesa - 
rio anadi r el requisito <jle que el recubrimiento no debe reducirse en mas de un 
tercio del valor especi f jcado, particularmente para el caso de los pequenos recu- 
brimientos permitidos enla construccion prefabricada y en las cascaras y placas 
plegadas. j 


C-7.5. 3 Los tipos liviajios de malla soldada lo suficientemente flexibles para 
curvarse entre sus apoyo$ por efecto de su peso propio quedan exentas de los re- 
quisites de anclaje de lbs Artfculos 12.10 y 12.11. Esta practica ha dado co- 
mo resultado unas econom^as sin efectos adversos en el comportamiento estructu- 
ral, para el caso de peqbenas luces, ligeramente reforzadas, donde los requisitos 
de temperatura y retraccjion frecuentemente rigen la cantidad minima de refuerzo 
requerido. 


C-7.5. 4 La soldadura "jpor puntos" (soldadura de cruce de barras) puede debili^ 
tar seriamente a las barjras en el punto de soldado, al producir un efecto metalur 
gico de hendidura. Es tal operacion solamente se puede ejecutar con seguridad cuan 
do el material soldado y las operaciones de soldadura estan bajo un control compe 
t.ente y continuo, como ^n el caso de la fabrication de la malla soldada. 
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C-7.6 SEPARACION DEL REFUERZO 

Los lfraites de separacion tonslderados en este Artfculo han sido desarro - 
lladas por una prSctica satisfactoria de muchos anos, y pennanecen esencialmente 
sin camblos a traves de las sucesivas ediciones del Codigo ACI 318. Los lfmi- 
tes mlinlmos se establecieron para permitir que el concreto fluya facilmente entre 
las barras y entre estas y el encofrado, sin crear zonas con cangrejeras y evitar 
la concent racl on de barras en una lfnea, lo cual podrfa causar un agrietamiento 
por corte o por retracciSn. El uso del diametro "nominal" de la barra, para 

deflnir la separacion minima, perraite un criterio uniforme para todos los diame- 
tros. 

C-7.6. 6 Grupos de Barras 

Los buenos resultados en la prictlca de los grupos de barras de dilmetro 
estSndar en las grandes vigas y en los ensayos de laboratorio sobre colunnas con 
grupos de barras. condujeron a las disposiciones para el agrupamiento de las mis- 
«as. Los grupos de barras deben atarse con alambre o sujetarse de alguna otra 
manera para asegurar que permanezcan en posicion vertical u horizontal. 

Se ha afiadldo la limitacion de que las barras mayores de la N° 11 no 
deben adosarse fonnando grupos en vigas, puesto que estas Nonnas se aplican funda 
mentalinente a edlflcios. La conformed a los requisites de control de grletas 
del Artfculo 10.6 elimina efectivamente el uso de grupos de barras mayores que 
la N* 11 como refuerzo en traccion. La col ocaci on de las barras “en contacto" 
para que actuen como una sola uni dad,- tiene por objetivo evitar los grupos de mis 
de dos barras en el mismo piano. Las fonnas tfpicas de grupos de tres barras son 
la triangular o en forma de L. Como una precaucion practica, los grupos de 
barras en vigas no deben anclarse o doblarse como una sola unidad. Donde se re- 

quieran ganchos extremes, es preferible escalonar los ganchos de las barras Indi- 
viduales dentro del grupo. 

El limite maximo de tres barras en un grupo no incluye la barra adlclo- 
nal para solapes. 

C-7.7 RECUBRIMIENTO DE LAS ARMADURAS 

El recubrimiento para la proteccion de las armaduras contra la intemperie 
y otros efectos , se mide desde la superficie del concreto hasta la superficie mas 
proxima del acero para la cual se aplican los requisitos de recubrimiento. 

Cuando se prescribe un recubrimiento mfnimo para un elemento estructural, 
Sste debe medirse hasta el borde mas saliente de estribos, ligaduras o zunchos, 
si el refuerzo transversal encierra las barras principales, o hasta el borde de 

la capa ma's externa de barras, si se emplea mas de una capa de refuerzo sin estri 
bos o ligaduras. ~ 



COVENIN-MINDUR 1753 


C-37 


La frase "superficies de concreto expuestas a la intemperie" se refiere 
a exposiciones directas a cambios de temperatura y humedad. 

Las caras inferiores de losas, placas o cascaras generalmente no se consi- 
deran directamente "expuestas" a menos que sean objeto de humedecimiento y sec£ 
do alternados, incluyendo los debidos a las condiciones de condensacion o de f i 1 - 
traciones directas de la superficie superior expuesta al agua de lluvia o efectos 
sirai lares. 

Los menores espesores de recubrimiento para las construcciones prefabrica- 
das reflejan las grandes ventajas de controlar la dosificac'ion, vaciado y curado 
del concreto, inherentes a los prefabricados. 

La expresion "fabricadas bajo las condiciones de control en planta" no 
implica especfficamente que los elementos prefabricados deben ser producidos en 
una planta. Los elementos estructurales que se prefabriquen en obra tambien se 
consideraran incluidos en esta seccion si el control de las dimensiones, de la co 
locacion de la armadura, de la calidad de concreto y los procedimientos de curado 
son del tipo de los que se realizan normalmente en una planta. 

C-7.8 DETALLES ESPECIALES PARA COLUMNAS 

C-7*8.1 Las prescripciones de la Seccion 7.8.1 se indican en la Fig. C-7.8.1. 
C-7.8. 2 Nucleos Metal i cos 

La limitacion de la transmision efectiva de la carga de compresion a 
traves de uni ones a tope por contacto de perfiles metal i cos de un maximo de 50 
por ciento, tiene por objeto proporcionar alguna capacidad a la traccion en tales 
uniones (hasta del 50 por ciento) puesto que el resto del esfuerzo de compre- 
sion debe transmitirse por soldadura, espigas, placas de union, etc.. Esta dispo^ 
sicion debe asegurar que las uniones en las columnas compuestas cumplan con los 
requisites de capacidad a traccion similares a las columnas de concreto armado. 

C-7.9 N0D0S 

Es necesario confinar los nodos para asegurar que la capacidad a la 
flexion de los miembros se pueda desarrollar sin deteriorar la union bajo cargas 
repetidas, (Refs. 7.5 y 7.6). 

C— 7 .10 ARMADURA TRANSVERSAL PARA COLUMNAS 

Pueden requerirse disefios especiales del refuerzo transversal para las co 
lumnas prefabricadas con un recubrimiento menor que 4 cm, las columnas de con - 
creto con agregado grueso de tamano pequeno, los muros que trabajan como colum - 
nas, y otros casos especiales. 

Para ligaduras o helices puede utilizarse alambre liso o estriado de 6 
mm de diametro o mayor, o malla soldada formada por tales alambres. Si se consj_ 
dera las columnas con helices, como columnas zunchadas, la cuantfa del refuerzo 
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helicoidal debe cumplir con los requisitos de la Seccion 10.9.3. 

C-7.10.4 Zunchos 

Por razones practicas el diametro minimo para el refuerzo helicoidal de 
construcciones vaciadas en sitio es el N° 3 ya que este es el menor dia'metro 
que puede usarse en una columna con un recubrimiento de 4 cm o mas, cuando la 
resistencia del concrete sea igual o mayor de 200 kgf/cm 2 , si se mantiene el pa 

so mfmmo de la helice para el vaciado del concreto, segun los requisitos de la 
Seccifiri 10.9.3 

Las Normas permiten que los zunchos terminen al nivel del refuerzo hori 
zontal mas bajo que penetra en las columnas. Sin embargo, si uno o mSs lados de 
la columna no estan confinados por vigas o mensulas, se requieren ligaduras desde 
el punto de terminacion de los zunchos hasta la car a inferior de la losa o Ibaco. 
SI las vigas o mSnsulas confinan la columna en todos los lados pero son de dife - 
rente altura, las ligaduras deben colocarse desde el extremo del refuerzo helicoi^ 
dal hasta el nivel del refuerzo horizontal de la viga o mensula mas baja que se 
empotre en la columna. Estas ligaduras adicionales son para mantener en posicion 
el refuerzo longitudinal de la columna asf como aquella parte del refuerzo de las 
vigas que se dobla en el interior de la columna para su anclaje y a la vez para 
confinar el concreto. Vease tambien el Artfculo 7.9. 

C-7.10.5 Ligaduras 

Todas las barras longi tudinales en compresion deben estar encerradas 
por ligaduras. Cuando las barras longi tudinales estan dispuestas segun genera - 
trices de un cilindro circular solamente se requieren ligaduras circulares, con 
la separacion especificada. Este requisito puede satisfacer por medio de una li- 
gadura contfnua (helice) con un paso mayor qi/e el permitido para los zunchos en 
la Seccion 10.9.3, siendo el paso maximo igual a la separacion requerida para 
las ligaduras. Para arriostrar lateralmente las barras longitudinales se permi - 
ten ligaduras con un angulo ma'ximo de doblez de hasta 135° en lugar del angulo 
maximo de 90° que se exigfa en normas anteriores. Las barras longitudinales 
que se encuentren a menos de 15 cm de una barra adecuadamente arriostrada, no 
requieren el soporte lateral antes citado. (Vease la Figura C-7.10.5). 

Ensayos piloto sobre columnas con ligaduras, de tamano natural, carga - 
das axialmente, armadas con barras longitudinales de una pieza, (Ref. 7.7), no 
mostraron una diferencia apreciable entre la resistencia ultima de las columnas 
que satisfaefan todos los requisitos en cuanto a ligaduras, y aquellas desprovis- 
tas totalmente de ligaduras. Aunque los ensayos no incluyeron series suficiente- 
mente completas en cuanto a variables como: tamano de columnas, relacion momen- 
to/carga axial, diametros, grupos y empalmes de barras, etc., si indicaron que 
los requisitos de normas anteriores eran i nnecesari amente estrictos. 
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Las disposiciones de estas Nonnas permiten reducir considerablemente 
las exigencias en cuanto a la cantidad de ligaduras que se exigfa para los nu- 
cleos de columnas. Como las barras con uniones y barras agrupadas no se incluye- 
ron en los ensayos de la Referencia 7.7 serfa prudente proporcionar por lo me- 
nos un conjunto de ligaduras en cada extremo de un empalme por solape de barras, 
arriba y debajo de uniones por contacto a tope, e inmediatamente aba jo del doblez 
inferior de los segnentos de la armadura longitudinal no alineados. 

Los ganchos estlndar de las ligaduras que se especifican en estas Nor- 
mas corresponden solamente a barras corrugadas y deben alternarse cuando sea posj^ 
ble a lo largo de la colunna. Vease tambien el Artfculo 7.9. 

C-7.10.5.5 El confinamiento a que se refiere esta seccion es aplicable tanto a 
columnas de seccifin cuadrada y rectangular como columnas de seccion circular o 
poligonal . 

C-7.11 ARMAOURA TRANSVERSAL EN LOS ELEMENTOS SOMETIDOS A FLEXION 

C-7 .11.1 El acero en compresion de las vigas debe estar ligado para prevenir el 
pandeo. Requisitos similares para tal ligado han permanecido sin cambios esencia 
les a traves devarias normas, con aclaraciones de poca importancia. Se ha esta- 
blecido disposiciones para el uso de malla de alambre soldada para el ligado del 
refuerzo en corapresifin. 

C-7.11.2 Cualquier armadura transversal en elementos sujetos a esfuerzos reversi 
bles o torsi fin en los apoyos debe tener una forma cerrada. Ademas se requiere 
que tal armadura transversal arriostre el refuerzo principal para limitar adecua- 
damente el pandeo de las barras y la fisuracifin del concreto. 

C-7. 12 ARMADURA DE RETRACCION Y TEMPERATURA 

C-7. 12.1 Se requiere armadura de retraccion y temperatura, perpendicular al re- 
fuerzo principal, para minimizar el agrietamiento y para proveer la continuidad 
de la estructura a fin de asegurar su comportamiento tal como se supone en el di- 
sefio. 

Las disposiciones de esta seccion se aplicana losas estructurales solamen 
te; ellas no son aplicables a losas apoyadas sobre el terreno. 

C-7. 12. 2 Las cantidades especi ficadas para barras estriadas y mallas soldadas de 
alambre son empfricas, pero se han utilizado satisfactoriamente por muchos anos. 
Las uniones y los anclajes extremos de la armadura de retraccion y temperatura 
deben disenarse para el esfuerzo cedente especi ficado, de acuerdo a los Artfculos 
12.1, 12.14, 12.17 y 12.18. En las losas nervadas la armadura de retraccion y 
temperatura se determina en base a la seccifin de la loss superior. 
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C-7.12.3 Las uniones y los anclajes extreraos de la armadura de retracciSn y tem- 

peratura deben disenarse para el esfuerzo de cedencia especificado de acuerdo al 

Capftulo 12. 
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PARTE H REQUISITOS GENERALES 

CAPITULO C-8 ANAUSIS Y D I SEfJO-CONS IDERAC I ONES GENERALES 

C-8.1 METODOS DE DISEnO 

C-8. l.l Las disposiciones generales de diseno de estas Norman corresponden al 
1 lamado "disefio a la rotura". Este metodo requiere que las cargas de servicio o 
las solicitaciones correspondientes se incrementen mediante factores de mayora- 
ci6n de carga o de solicitation especificados para obtener la "resistencia reque 
rida y que se reduzcan las resistencias nominales calculadas por medio de facto 
res de minoracion de resistencia especificados <p, definiendo asf la llamada "re 
sistencia de diseno", ~ 

C-8. 2 ACCIONES 

C-8. 2. 3 La estructura primaria definida por el Ingeniero Proyectista sera disena 
da para resistir en conjunto la total i dad de las cargas laterales supuestas. 

Se bace notar que las paredes de mampostena o tabiques que podrfan even 
tualmente colaborar con la estructura primaria para resistir las fuerzas latera- 
les, no deben considerate en el analisis en cuanto puedan reducir las solicita - 
ciones de la estructura primaria, debido tanto a la incertidumbre del metodo a 
emplearse en su construction como a la posibil'idad <fe ser removidos. 

No obstante, cabe serialar que la tabiquerfa puede incrementar significa- 
tivamente la rigidez de la estructura y alterar la distribucion de las fuerzas 
internas de la misma. Estos efectos en cuanto sean adversos deben tomarse en 
cuenta en el analisis estructural. 

C-8. 2. 4 En los ultimos anos se esta prestando creciente atencion a estos diferen 
tes efectos, especialmente los de fluencia y retraccion del concreto en columnas 
de estructuras altas (Ref. 8.1) y sobre el procedimiento para incluir en el di- 
sebo las fuerzas que resultan de estos efectos. 

C-8. 3 METODOS DE ANALISIS ESTRUCTURAL 

C-8. 3.1 Las cargas mayoradas son las cargas de servicio multiplicadas por los 
apropiados factores de carga. En el metodo de diseno a la rotura, se emplea el 
analisis estructural elastico para obtener los momentos flectores, las fuerzas de 
corte, las reacciones, etc.. 

C-8. 3.3 Los momentos flectores y las fuerzas de corte aproximados dan, en gene - 
ral, valores razonablemente conservadores para las condiciones que se especifi - 
can, cuarido los miembros que trabajan en flexion son partes de un portico u otra 
construction contfnua. En la Figura C-8. 3. 3 se ilustran esquematicamente estos 
valores. Debido a la circunstancia de que los estados de carga que producen los 
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valores crTticos para los momentos flectores en las columnas de porticos, difie- 
ren de los correspondientes a los momentos negativos raaximos en las vigas, los 
momentos de las columnas deben evaluarse en forma separada. (Vease Secci6n 
8.8.3), 

C-8.4 REDISTRIBUCION DE MOMENTOS NEGATIVOS EN MIEMBROS CONTINUOS, SOMETIDOS 

A FLEXION 

La redistribucion de momentos depende de una adecuada ductilidad en las zo 
nas donde se forman las rotulas plasticas. Estas zonas de rotulas plasticas se 
desarrollan en los puntos de momento negativo maximo (en valor absoluto) y pr£ 
vocan un cambio en el diagrama de momentos del analisis elastico. El re^ultado 
usual es una reduccion en el valor de los momentos negativos en las zonas de rot£ 
las plasticas y un aumento en los valores de los momentos positivos en relacion 
de los calculados por anllisis elastico. 

Como los momentos negativos se determinan para una distribucidn de la car- 
ga y los momentos positivos para otra, cada seccion tiene una reserva resistente 
que no se utiliza en su totalidad para ninguna de las condiciones de carga. Las 
rotulas plasticas permiten utilizar mas eficientemente la capacidad de un mayor 
numero de secciones, en un miembro sometido a flexion, bajo la accion de las car- 
gas de agotamiento. Utilizando valores conservadores de de forma ci ones unitarias 
maximas para el concreto y de longitudes de rotulas plasticas, obtenidos de nume- 
rosos ensayos, se analizaron miembros sometidos a flexion con una pequena capaci- 
dad de rotacion, para estudiar redi stri buciones de momentos variandolas entre el 
10 y 20 por ciento, segun el porcentaje del refuerzo. Los resultados fueron 
conservadores, (Vease la Figura C-8.4). Investigaciones realizadas hasta ahora 
sobre el tema (Refs. 8.2 y 8.3) apoyan esta conclusion e indican que el agrie 
tamiento y la deflexion de las vigas disenadas aplicando la redistribucion de mo- 
mentos no son significativamente mayores, para las cargas de servicio, que los de 
las vigas disenadas segun la distribucion de momentos obtenida por el analisis 
elastico. Ademas, estos estudios indican que si los miembros satisfacen los re - 
quisitos de las Normas para la redistribucion de momentos, se puede disponer de 
una adecuada capacidad de rotacion. 

La redistribucion de momentos no es aplicable para las placas disenadas se 
gun algunos metodos aproximados, 

C-8.5 MGDULOS DE ELASTIC I DAD 

C-8.5.1 Estudios realizados sobre el modulo de elasticidad del concreto de un pe 
so unitario comprendido entre 1400 y 2500 kgf/m 1 (Ref. 8.4) indican que 
este se puede representar con una precision aceptable por la formula general pro- 
puesta . 
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C-8.5.2 El valor de E g = 2.1 x 10 6 kgf/cm 2 , para el acero empleado en concre- 
te armado representa un valor aceptado por la practica a los efectos de diseno, 
aunque otras normas como el ACI-318-83 recomiendan un valor promedio de 
2.04 x 10 6 kgf/cm 2 . 

C-8.6 RIGIDEZ 

C-8.6.1 Este Artfculo permite el uso de cualquier hipotesis razonable para el 
calculo de las rigideces a emplear en el analisis de los porticos, siempre que 
dichas hipfitesis sean consistentes en todo el analisis estructural. Idealmente, 
las rigideces El y GO deberfan reflejar el grado de fisuracion y la accion 
fnelSstica que haya tenido lugar a lo largo de cada miembro, 'inmediatamervte antes 
de la cedencia^' Sin embargo, la complejidad que implica la seleccifin de estos 
valores harfa antieconomico el analisis estructural de los porticos. En conse - 
cuencia,, para los analisis de tipo practico, se aceptan hipotesis mas simples al 
deflnir las rigideces a la flexion y a la torsion. 

Para jSSINiicos arriostrados se requieren solamente los valores de las rigi- 
deces relatives. Las dos hipotesis mas comunes en este caso son usar el valor to 
tal de El para todos. los miembros o usar la mitad de esta rigidez para las vi- 
gas y ell valor total para las cblumnas. La ultima suposi cion es mas representati_ 
va del grado^relativo' de agrietamiehto que corresponde a car gas elevadas. En am- 
bos cases el ! valor de I para las vi gas se refiere a la parte rectangular de las 
mismas. Los valores de El para porticos arriostrados se discuten en las Refe - 
rencias 8.5 y i; 8.6. 

Para porticos no arriostrados y cuando se realiza un analisis de segundo 
orden, es deseable una estimacion mas exacta de El. En el Artfculo C-10.10 se 
indican los procedimientos para la seleccion de El en este caso. 

Las Normas requieren que se haga una suposicion razonable de las rigideces 
relativas en flexion y torsion. Dos condi ci ones determinan si es necesario in- 
cluir la rigidez torsional en el analisis de una estructura dada. La primera coil 
dici6n se refiere a la magnitud relativa de las rigideces en flexion y torsion de 
los elementos. La segunda considera las funciones que desempeha la torsion en el 
equilibrio y la compatibilidad de las deformaciones de la estructura. En el caso 
en que la torsi 6n se requiera para el equilibrio de la estructura (torsion de 
equilibrio), la rigidez torsional debe incluirse en el analisis. Si la torsidn 
se origina por la rotacion de los elementos para satisfacer la compatibilidad de 
las deformaciones (torsibn de compatibilidad), la rigidez torsional puede des- 
preciarse en la mayorfa de los casos. Por ejemplo, en el caso de una losa en vo- 
ladizo empotrada en una viga, se orlginara una torsion en la viga que es necesa - 
rla para el equilibrio y tenemos la llamada torsibn de equilibrio. En el caso en 
que el voladizo se prolonga en un tramo adicional hasta otro apoyo, la viga 
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estarS sometida generalmente a torsion, pero la raisma no es indispensable para 
el equilibrio del sistema. Tendremos en tal caso torsion de compatibi 1 idad. A£ 
tes del agrietamiento por torsion la rigidez torsional de vigas rectangulares es 
del orden del 10 a 20 % de la rigidez en flexion. El agrietamiento por tor- 
sion reducira la rigidez torsional de tales vigas en un 80 a 90 % de manera 
que esta se reduce a una fraccion pequena de la. correspondiente rigidez en 
flexion. Debido a ello, usualmente no se considera en el analisis la rigidez 
torsional de las vigas transversales al portico que se analiza. Sin embargo es 
necesario considerar la rigidez torsional de las vigas de borde tal como se indi^ 
ca en el Capftulo 13. 

C-8.7 LUCES DE CALCULO 

Para el diserio de vigas, los momentos obtenidos en los ejes de las colum- 
nas puede reducirse a los momentos correspondientes a las caras de los apoyos. 
La Referencia 8.7 proporciona un metodo aceptable para esta reduccion de momen- 
tos . 

En el caso mixto de una viga rfgidamente empotrada en un extremo y simply 
mente apoyada en el otro, la luz de calculo sera igual a la distancia desde la 
cara del elemento de empotramiento hasta el eje del apoyo opuesto, aumentada en 
la mitad de la altura de la viga. 

C-8.8 ESTRUCTURAS APORTICADAS 

Las Normas exigen que las vigas y columnas se disenen para las cargas que 
producen las combinaciones mas desfavorables. La laboriosidad de los calculos 
que implica el cumplimiento estricto de este requisito, justifica la adopcion de 
los metodos simpli ficados que se establecen en las Secciones 8.3.2, 8.3.3 y en 
las Subsecciones 8. 8. 2.1, 8. 8.3.1 y 8.8. 3. 2. 

C-8.8. 2 Vigas 

Las vigas son parte integrante de una estructura monolftica, que en el 
caso de porticos de edificios altos constituyen un sistema estructural de un ele 
vado grado de hiperestaticidad. Para reducir la- complejidad de los calculos ne- 
cesarios para el diseno, obtencion de envolventes de los valores de momentos 
flectores y cortantes definidos por las posiciones mas desfavorables de las car- 
gas variables, se permite un analisis simplificado, para el caso de edificios 
que sean regulares en su estructura y en sus cargas. 

El metodo simplificado permite considerar p»ra el calculo la parte del 
portico que incluye las vigas de un nivel dado. Las columnas superiores e infe- 
riores que estan unidas a las vigas del nivel considerado se suponen empotradas 
tanto en el piso del nivel inferior como en el superior si lo hubiere. Esta hi- 
potesis no se aplica en el analisis para cargas laterales, para el cual pueden 
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emplearse metodos simpl ificados (tal como el metodo del portal), 
lo$ momentos, fuerzas cortantes y reacciones en estructuras simetri 
facen las hipotesis usadas para tales metodos simpl ificados. Para 
asimgtricas o muy altas se deberan usar metodos mas rigurosos. 


para obtener 
cas, que satu 
estructuras 


En el anal i sis para cargas verticales se puede suponer que todas las co- 
lumnas estan empotradas en los extremos alejados y el ingeniero debe investigar 
las condiciones de distribution de cargas para obtener los casos mas desfavora - 
bles. La mayorfa de los metodos aproximados de analisis son metodos de "primer 
orden", por cuanto no se incluyen los efectos de las deflexiones y de las defor- 
maciones axiales. Por lo tanto, los momentos de las vigas y de las columnas de- 
ben ser amplificados teniendo en cuenta la esbeltez de las columnas, de acuerdo 
al Artfculo 10.11. Como maxima simplification los valores de los momentos flec- 
tores y fuerzas cortantes en las vigas contfnuas que forman parte de los porti- 
cos, se pueden calcular por las expresiones de la Seccion 8.3.3, que permiten 
obtener en forma rapida y sencilla valores conservadores para el diseno de vigas. 


C-8.8.3 Columnas 


Las Normas requieren que las columnas se disenen para las cargas que 
produceri las maximas sol icitaciones por combinaciones de cargas axiales y momen- 
tos flectores. Para las cargas verticales, lo mas general es la combinacion de 
las cargas mayoradas sobre todos los pisos superiores, que producen la fuerza 
axial maxima, y la sobrecarga mayorada sobre un solo tramo adyacente del entrepi- 
so que se considera (la cual. produce el momento maximo que puede acompanar la 
carga axial maxima). Adicionalmente, se requiere considerar el caso que produce 
la relacidn maxima entre el momento y la carga axial. Este es generalmente el ca 
so de distribution de carga del tablero de ajeiirez, que en estructuras de edifi- 
cios altos produce los maximos momentos en las columnas, junto con una carga 
axial algo menor que la maxima. Debido a la naturaleza no lineal del diagrama de 
interaction para las columnas, es necesario examinar ambos casos para determinar 
el mas desfavorable que regira el diseno de la columna. 

En las estructuras donde la distribution de la carga y el tipo del siste 
ma estructural produce la flexion desviada en miembros comprimidos, debe conside- 
rarse el efecto de los momentos correspondientes a cada eje principal. 

En las Referencias 8.8 a 8.11 se describen los procedimientos de di- 
seno para la flexion desviada. Como maxima simpl ificacion , y siempre que se sa- 
tisfagan las condiciones expresadas en la Seccion 8.3.3, se podran calcular los 
momentos en las columnas debidos a la accion de las cargas verticales, mediante 
la aplicaciSn de las formulas dadas. 
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C-8.9 VIGAS T 

Este Articulo contiene disposiciones limitando las dimensiones que deben 
considerarse en los calculos de resistencia en flexion. Para las rigideces a to- 
marse en cuenta en el analisis estructural, vease el Articulo C-8.6. En la Se£ 
cion 11.5.1 se establecen disposiciones especiales relacionadas con la torsi6n 
en vigas T y en otros elemertos con alas. 

C-8.10 ENTREPISOS NERVADOS 

Las 1 imi taciones referentes a dimensiones y separaciones maximas para en- 
trepisos nervados de concreto, que cumplen los requisitos de las Secciones 8.10.1 
a 8.10.3, se basan en el comportamiento sati sfactorio en el pasado. 

C-8.10. 3 Para estos elementos secundarios, relativamente pequefios, se justifican 
las limitaciones en la separacion maxima de los nervios por las disposiciones es- 
peciales que permiten mayores resistencias al corte y un menor recubrimiento para 
el refuerzo. La separacion de 75 cm entre nervios se basa en la experiencia de 
la practica corriente y en las recomendaciones al respecto de las Normas ACI 
318-83. 

C-8.10. 8 En relacion a otros elementos se permite un aumento del 10 % en la 
resistencia al corte del concreto para los nervios. Este aumento se justifica en 
base a: 

1. Un comportamiento satisfactorio de las construed ones de entrepisos nervados 
disenados segun normas anteriores, que permitian esfuerzos cortantes compare 
bles a la resistencia al corte incrementada en un 10 %. 

2. La distribucion de elevadas sobrecargas locales entre varios nervios adyacen 
tes que es posible por la pequena separacion y luces relativamente grandes 
de los nervios conjuntamente con el cumplimiento de los requisitos de las 
Secciones 8.10.2 y 8.10.3. 

C-8.10. 9 La longitud no arriostrada de los nervios se refiere a la distancia en- 
tre los nervios transversales y entre estos y el borde de los macizados si los 
hubiere. 

C-8.11 REVESTIMIENTO DE PIS0S 

Las Normas no especifican un espesor adicional para el caso de superfi- 
cies sujetas a condiciones de desgaste poco usuales. Se deja a discrecion del 
proyectista la decision sobre el incremento del espesor para estos casos. 
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VARIACION DEL MOMENTO EN PORCENTAJE 


Figura C-8.4 REDISTRIBUTION PERMISIBLE DE 

MOMENTOS PARA LA CAPACIDAD 
MINIMA DE ROTACION. 
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CAPITULO C-9 REQUJSITOS PARA LA RESISTENCIA Y LAS CONDI Cl ONES DE 
SERVICIO 


C- 9.1 GENERAUDADES 

C-9. 1.1 Las di sposiciones del Capftulo 9 proveen las bases para satisfacer la 
resistencia y las condiciones de servicio de los miembros de concreto armado que 
se dimensionan aplicando el metodo de disefio a la rotura. Las Nonnas requieren 
que la resistencia sea adecuada para que los miembros soporten las cargas mayora- 
das y tambien que quede asegurado el buen comportamiento de la estructura en con- 
diciones de servicio. 

Los requisitos basicos para el diseno a la rotura pueden expresarse en 
la siguiente forma: (Refs. 9.1 a 9.3). 


Resistencia requerida < Resistencia de diseno 

U < <J> [Resistencia nominal] 

En este metodo de diseno el margen de seguridad estructural se provee en 
dos formas: 

1. La "resistencia requerida" U se calcula mul ti pi icando las cargas de servi- 
cio por factores de mayoracion, para contrarrestar los efectos de cargas su- 
periors a las previstas que pueden originar sobrecargas excesivas, o hipote 
sis simpl ificadoras en el analisis estructural (Refs. 9.1 y 9.2). Asf 
por ejemplo, para aplicar la formula basica (9-1) para las cargas permaner^ 
tes y variables: 

U = 1.4 CP + 1.7 CV 

En el caso del momento flector, el momento mayorado M u o "Resistencia re- 
querida a momento flector" se calcula asf: 



1.4M cp + 1.7 M, 


CV 


donde M^p y son los momentos debidos a las cargas de servicio permanen^ 
tes y variables. Analogamente para fuerzas cortantes: 


V = 1 


4 V CP + 


1.7 V 


CV 


En el Artfculo C-9. 2 se presenta una discusion mas detallada sobre la re- 
sistencia requerida y en el Capftulo C-2, su definicion y notaciones 
correspondientes . 

2. La "resistencia de diseno" de un elemento estructural se calcula multipli- 
cando la "Resistencia nominal" por el factor de minoracion de resistencia 
<t>, el cual es menor que la unidad. El factor de minoracion de resistencia 
toma en cuenta la incertidumbre en los calculos y la importancia relativa 
de varios tipos de miembros. 
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Ast mismo considers la posibilidad de que pequenas variaciones adversas 
en las resistencias de los materiales, en la calidad de mano de obra, y eo las di 
mensiories que si bien individualmente estanan dentro de los 1 unites y toleran- 
cias aceptables, pueden combinarse y originar una resistencia insuficiente (Refs 
9.1 y 9.2). La "resistencia nominal" se calcula segun estar Normas, suponien^ 
do que el miembro tendra exactamente las dimensiones y las propiedades de los ma- 
teriales especificados en el proyecto (Ref. 9.4). Asf por ejemplo, la resisten- 
cia de diseno a flexion de una seccion simplemente armada puede expresarse como: 

*.H„ ■ * » s f y U - i> 

La resistencia de diseno y el factor de minoracion de resistencia q> se 
tratan con mis detail es en el Artfculo C-9.3. 

Cuando se combinan estos dos aspectos de seguridad, los requisitos basi- 
cos para el diseiio de la seccion de una viga, pueden plantearse en la siguiente 

forma: 


Resistencia requerida < Res-istencia de diseno 

M < 6 M 

u - y n 

1.4 M cp + 1.7 M cy < <0 A $ f y (d - |) 

Similarmente, para la resistencia al corte de una viga de concreto de p£ 
so normal, el requisito basico para el diseno a la rotura puede plantearse en la 
siguiente forma: 


Resistencia requerida < Resistencia de diseno 


* V n 

1.4 V cp + 1.7 V cv 


♦ V n 
4 (V 


c + V 


< <j> (0.53 s~r~ 


b d + 
w 


f d 


En estas Normas el subindice u, tal como aparece en M^, P u y V u , se 
refiere sol amen te a valores de resistencia requerida. Los valores de resistencia 
de diseiio se representan como veces la resistencia nominal, como en el caso 

de * M n , + P n y * V n . 

C-9.1.2 El objetivo de las Normas no es solamente establecer las reglas que per- 
miten obtener una resistencia adecuada sino tambien un comportamiento satisfacto- 
rlo bajo Us cond.lciones de serviclo. 

Para el caso de la flexl6n, las disposiciones especiales para las condi- 
ciones de serviclo incluyen las concernlentes al control de las flechas y la fisu 
racldn (Ref. 9.2). Con el uso creclente de materiales de alta resistencia y de 
m^todos mis reflnados de dlseflo, que dan por resultado alturas de secciones algo 
menores que las usadas en el pasado, se torna mucho mis importante la 
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cons ideracifin de las flechas bajo las cargas de servicio. 

Para sol icitaciones que no sean momentos flectores, los requisites de re 
sistencia y las disposiciones generales de diseno tienen por objeto proporcionar 
un comportamiento satisfactorio para las cargas de servicio. 

C-9.2 RESISTENCIA REQUERIDA 

La resistencia requerida U se expresa en terminos de cargas mayoradas o 
las correspond! entes solicitaciones. Las cargas mayoradas son las cargas de ser- 
vicio especificadas en las Normas de "Acciones Mfnimas para el Proyecto de Edifi_ 
caciones", COVENIN-MINDUR 2002 vigentes, multiplicadas por los factores de car- 
ga apropiados. Como las acciones sismicas prescritas en las Normas "Edificacio 
nes Antistsmicas", COVENIN-MINDUR 1756 vigentes, estan asociadas a los estados 
de agotamiento resistente, no es necesario mayorar los efectos por sismo. (Refs. 
9.1 y 9.2). 

El proyectista puede multi pi i car las cargas de servicio por los factores 
de mayoracion o multi pi icar las solicitaciones de servicio por estos factores. 
Por ejemplo, para el calculo de momentos debidos a las cargas permanentes y varia_ 
bles (U = 1.4 CP + 1.7 CV) el proyectista puede escoger entre las dos alterna 

tivas siguientes: 

1. Determinar w y = 1.4 w cp + U« cy y luego cal cular los momentos resultan 
tes M u . 

2. Calcular los momentos debidos a la carga permanente y a la variable, y luego 
obtener el momento mayorado: 

\ H CP * ‘‘ 7 "cv 

Segun el principio de superposicion ambos procedimientos producer! el mismo 
resultado, En los casos en que la superposicion no es aplicable, tales como el 
anal i sis estructural de segundo orden de porticos, es necesario amplificar las 
cargas antes de la determinacion de las solicitaciones. 

El factor asignado a cada carga esta influenciado por el grado de exacti- 
tud con que pueda calcularse el efecto de la carga que es factible que se produz- 
ca durante la vida util de la estructura y por la forma en que se definen cargas 
en la norma respectiva. Por la primera razon las cargas permanentes tienen asig- 
nados factores mas reducidos que las cargas variables. 

Estas Normas establecen factores de mayoracion para combinaciones usuales 
de cargas tomando en consideracion la probabilidad de ocurrencia simultanea, pero 
esto no implica que estan considerados todos los casos. 

A1 determinar U para combinaciones de cargas, es necesario dar la debida 
atencion a los signos, pues un tipo de carga puede producir efectos de sentido 
opuesto a los de otros. Las combinaciones de carga donde aparece el termino 
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0.9 CP se incluyen especfficamente para considerar los casos donde una carga per 
manente m$s elevada reduce los efectos de otras cargas. 

Se debe considerar varias comblnaciones de cargas para detennlnar la condl 
ci 6 n mas crftica para el diseflo. Esto es particulannente necesario cuando la re- 
sistencla depende de mas de una sol icitacion, como es el caso de la resistencia 
para la aceiSn combinada de carga axial con momento o con fuerza cortante. 

Si en la resistencia de ciertos miembros, por circunstancias especiales.se 
requiere una confiabil idad mayor de la acostumbrada. puede ser conveniente alguna 

reducciifin en los factores de minoracidn de resistencia 4 0 un incremento en los 
factores de mayoracion. 

C-9.2.& Esta Seccidn considera especfficamente las acciones debidas al peso y la 
preslfin de los Ifquidos. Cuando los flufdos tienen densldades bien definidas y 
las alturas maxiroas son controlables, se aplica a las acciones correspondlentes 
un factor de mayoracidn de 1.4, equivalente al usado para las cargas permanen - 
tes. a pesar de que se trata de acciones variables. De esta manera se reconoce 

que la probabllldad de sobrecargas una estructura por efecto de tales acciones es 
pequeila . 

Estos factores reducidos no serfan apropiados para los casos en que exis- 
te incertidumbre en el valor de las presiones, como ocurre, por ejemplo, con las 
presiones debidas a aguas subterrlneas, 0 cuando hay incertidumbre sobfe la posi- 
ble altura maxima del lfquido. 

C-9.2.6 Cuando pueda haber impacto, como en el caso de plataformas de carga, pi- 
sos de depositos, torres de ascensores, etc. deben considerarse sus efectos, y 
las cargas de impacto deben incluirse con las cargas variables en todas las f 6 rmu 
las de resistencia requerida, sustituyendose CV por (CV + impacto). 

C-9.2.7 El proyectista debe considerar el efecto de los asentamientos diferencia 
les, la fluencia, la retraccion y los cambios de temperatura cuando sea necesa- 
rio. La ecuacifin (9-11) tiene por objeto evitar que el diseflo aplicando la F 6 r 
mula (9-10): ~ 


U = 0.75 (1.4 CP + 1.4 T + 1.7 CV) 

se aproxime a: 

U = 1.05 (CP + T) 

cuando la carga variable sea despreciable. 

C-9.2.8 Para el caso de edificios cuyas cargas variables estan dentro de los lf- 
mites establecidos en la Seccion 9.2.8, al unificar los coeficientes de mayora- 
ci 6 n para cargas permanentes y variables, se 'iip4^fca notablemente los calculos 
sin apreciable diferencia en los resultados. 
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La expresion "evaluacion realista" se emplea para indicar que se usa- 
ran preferiblemente los valores mas probables de las variables en lugar de sus 
Itmites superiores. 

C-9.3 RESISTENCIA DE DISERO 

C- 9.3.1 La resistencia de diseno de un miembro, tal como se usa en estas Normas, 
es la resistencia nominal, calculada de acuerdo a las disposiciones e hipotesis 
estipuladas en estas Normas y multiplicada por un factor de minoracion de resis - 
tencia <{>, que es siempre menor que la unidad. Las reglas para calcular la re - 
sistencia "nominal" de un miembro se basan en los estados lfmites aplicables de 
esfuerzo, deformacion, fisuracion o trituracion y estan acordes con los resulta- 
dos de las investigaciones para cada tipo de accion estructural. 

El proposito del factor de minoracion de resistencia 4> es considerar 
los siguientes factores: 

1. La probabilidad de una deficiencia en la resistencia debida a la variacion 
en la calidad de los materiales y en las dimensiones. 

2. Las inexactitudes de las formulas de diseiio. 

3. El grado de ductilidad y la confiabi 1 idad que requieren los miembros bajo 
las acciones que se consideran. 

4. La importancia del miembro en la estructura (Refs. 9.1 y 9.2). Por ejem- 
plo, para las columnas se usa un <p inferior al de las vigas porque las co- 
lumnas tienen usualmente menos ductilidad, son mas sensibles a las variacio- 
nes en la resistencia del concreto y por lo general la falla de una columna 
tiene consecuencias mas desfavorables que la falla de una viga. Por otra 
parte a las columnas zunchadas se le asigna un <f> mayor que a las columnas 
con ligaduras, puesto que tienen mayor ductilidad y mas resistencia a cargas 
repetidas. 

C-9.3. 2 El concepto y uso de los factores de minoracion de resistencia se expli- 
can en la Seccion C-9.1.1. 

Para miembros sometidos a flexocompresion las resistencias de diseno se 
determinan mul tipi ieando tanto P n como M n por el factor <|> apropiado, que 
es igual para ambos. Para los miembros sometidos a flexion y a carga axial rela- 
tivamente pequena, la falla se inicia por la cedencia de la armadura. A medida 
que decrece la carga axial, la falla se produce de una manera mis ductil, la dis- 
persion en la resistencia es menor y consecuentemente la misma se puede predecir 
con mayor precisifin. Por 10 tanto es razonable permitir un aumento en el factor 
4> en el caso de cargas axiales pequeiias, respecto al requerido para miembros 
fuertemente comprimidos. Cuando la carga axial se anula y el miembro esta someti_ 
do a la flexion pura, el factor de reducci6n de resistencia <f> alcanza el valor 
0.90. Para tomar en cuenta un comportamientq mis ductil a medida que se reduce 
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la carga axial se permite un factor <j> variable. Este puede incrementarse a par 
tlr del valor que corresponde a miembros comprimidos (0.70 o 0.75), hasta el 
que se especifica para flexion pura (0.90). 

Se ha seleccionado el valor 0.10 f* A n para la resistencia de diseno 

l g 

a carga axial 4> P n por debajo del cual el factor <*> puede ser aumentado sin 

afectar la seguridad, para la mayorfa de los miembros comprimidos. Este valor 

puede tisarse para secciones con armaduras simetricas siempre que f no exceda 

de 4200 kgf/on 2 y la distancia y h, distancia entre A $ y A^ , no sea menor 

de 0 . 7 h . Cuando se satisfacen las limitaciones para y y f no es necesario 

el c£lcu1o de la carga balanceada P^. En los demas casos P,. debe calcularse 

para determinar el valor de 4> P^ por debajo del cual se puede incrementar d> . 

La Figura C-9.3.2 ilustra la variacion de <J> para miembros comprimi - 

dos con armadura simetrica que satisfacen los Ifmites y y f establecidos . 

Esta Figura tambien puede usarse para cualquier miembro cuando el valor de P 

es mayor que 0.10 f' A . b 

r C 9 

En todos los casos donde hay traccion axial, con o sin flexifin; se auto- 
riza el valor <j> = 0.9. 

En el caso de secciones rectangulares con armaduras unicamente en dos 
caras opuestas y con recubrimientos simi lares, la resistencia nominal a carga 
axial en las condiciones de deformacion balanceada P b puede caTCularse asf: 

p b - 0.85 f' ba b » a; f ; - A s fy 

donde: 


a 


b 


( 6300 

6300 + f 

y 


■) 6 , 


d 


f' = 6300 - — (6300 + f ) < f 

s d y - y 

Para otras secciones y di sposiciones de armaduras, la mayorfa de los 
Ibacos y tablas para el calculo de columnas suministran los valores de P , de- 
finlendo las condiciones de deformacion balanceada, cuando la barra mas tracciona 
da entra en cedencia. 

La longitud de desarrollo para la armadura no requiere una minoracion de 
resistencia, puesto que un factor de 0.85 se uso al desarrollar las ecuaciones 
basicas. Simi larmente no se requiere factores <p para solapes de barras puesto 
que las longitudes de empalme se expresan en multiplos de las longitudes de de- 
sarrollo. 
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C-9.4 RESISTENCIA DE DISERO PARA LA ARMADURA 

Se establece un limite superior de 5600 kgf/cm 2 para la resistencia ce- 
dente de aceros de refuerzo. Se opto por recomendar este lfmite de resistencia 
dado que la deformacion del acero para el esfuerzo de 5600 kgf/cm 2 es aproxima- 
damente igual a la deformacion de agotamiento del concreto en compresion. El uso 
de acero de mayor resistencia requerirfa la aplicaci6n de restricciones adiciona- 

les. 

En la SecciSn 11.4.2, la Subseccion 11.5.7.4, la Seccion 11.6.6, y 
la Subseccifin 18.1.3.2 se establecen limitaciones adicionales sobre la resisten 

cia cedente, fijando el f maximo en 4200 kgf/cm . 

Las disposiciones referentes a flechas del Articulo 9.5 y las limitacio 
nes en la distribucion de la armadura de flexion del Articulo 10.6 se tornan 
mas crfticas a medida que f aumenta. 

C-9.5 CONTROL DE LAS FLECHAS 

Las disposiciones del Articulo 9.5 se refieren a flechas o deformaciones 
que pueden producirse bajo las cargas de servicio (Ref. 9.6). Cuando se calcu- 
lan las deformaciones a largo plazo, solo es necesario considerar la carga perma- 
nente y aquella parte de la carga variable que se aplica en forma sostemda. 

Se dan dos metodos para el control de las flechas. Para las vigas y losas 
armadas en una direccion y para miembros compuestos, las disposiciones de una al- 
tura o espesor total minimo, como se requiere en la Tabla 9.5(a), cumpliran los 
requisitos de estas Normas en el caso de miembros que no soportan ni estan unidos 
a elementos no estructurales susceptibles de ser danados por grandes deformacio- 


nes. 

Para miembros que no cumplen estos requisitos de espesor mfnimo o los que 
soportan o estan unidos a elementos no estructurales susceptibles de ser dafiadas 
por grandes flechas, las mismas deben calculate por los procedimientos descritos 
6 a los que se hace referencia en las secciones apropiadas de las Normas, estando 

siempre limitadas por los valores de la Tabla 9.5(b). 

Para los sistemas estructurales armados en dos direcciones, el espesor mi- 


nimo que se exige en las Subsecciones 9. 5. 3.1, 9. 5. 3. 2 y 9. 5. 3. 3 


satis face 


los requisitos de estas Nonnas. 


C-9.5. 2 Elementos Armados en una Direccion 


C-952.1 Las alturas y espesores mfnimos de la Tabla 9.5(a) corresponden a 

vigas y losas armadas en una direccion (Seccion 9.5.2) y a miembros mixtos (Sec 
cion 9.5.4). Estos valores mfnimos pueden utilizarse en lugar del calculo de las 


flechas s61o para estos 
portan ni estSn unidos a 


tipos de miembros, y unicamente cuando los mismos no so- 
elementos no estructurales susceptibles de ser danados 
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por estas flechas. Los valores minimos de la Tabla 9.5(a) deben ser modificados 
si se usa concreto que no es de peso normal y armadura que no es del Grado 42. 

Para el caso de miembros construfdos con concreto liviano y/o con arma- 
duras que tienen una resistencia cedente diferente de 4200 kgf/cm 2 se deben apli 
car las correcciones indicadas en los parrafos (a) y (b). 

La modificacion para el concreto liviano del parrafo a. se basa en 
los estudios de resultados y discusiones de la Referenda 9.7. No se da la 
correccifin para concretos con pesos unitarios entre 1900 y 2400 kgf/m 3 , pues 
to que para este intervalo el factor de correccion seria proximo a la unidad. 

La modificacion para la resistencia cedente del parrafo b. se basa 
en criterios ast como en experiencia y estudio de resultados de ensayos. La ex- 
presifiri simple que se da es aproximada, pero debe conducir a resultados conservado 
res para los tipos de miembros considerados en la tabla para las cuantfas ttpi- 
cas de armadura y para valores de f entre 2800 y S600 kgf/cm 2 . 

Si los espesores o alturas mfnimas que se obtienen con esta Tabla se 
conslderan excesivos, el proyectista tiene la opcion de calcular las flechas de 
acuerdo a las Secciones 9.5.2 y 9.5.4. 

Aun cuando los espesores minimos de la Tabla 9.5(a) son validos cuan- 
do las losas no soportan elementos susceptibles de ser danados por grandes flechas 
la experiencia muestra que las losas nervadas tradicionales con bloques de relleno 
aligerados de arcilla o concreto tienen un comportamiento satisfactorio en rela- 
ci6n a las flechas, si se cumple con los espesores minimos de la Tabla 9.5(a) aun 
cuando las losas soporten tabiques del tipo tradicional de bloques de arcilla. 

C-9.5.2.2 Para el calculo de las flechas instantaneas de vigas prismaticas no fi- 
suradas pueden aplicarse los metodos o formulas usual es para las deformaciones 
elSsticas, con un valor constante de E c 1^ a lo largo de la viga. Sin embargo, 
si la viga se fisura en una o mas secciones o si la altura es variable a lo largo 
de la luz, se hace necesario un calculo mas exacto. 

C-9.5.2.3 Se selecciono el procedimiento para el calculo del momento de inercia 
efectivo I g descrito en estas Normas, y desarrollado en la Referenda 9.8, por 
ser relativamente simple y suficientemente exacto para su uso en el control de 
las flechas, con los valores de la Tabla 9.5(a) (Refs. 9.9 a 9.11). El momen- 
to de inercia efectivo fue desarrollado para proveer una transicion entre los Hmi 
tes superior e inferior de I g e I cr • como yna" funcion del grado de fisuracion, 

expresado en forma del cociente M /M (Ref. 9.8). 

c r d 

Para la mayor-ia de los casos practicos I sera menor que T , que 
solamente considera la secci6n total del concreto. Sin embargo, en los ^ miembros 
fuertemente armados el valor de I g sera aproximadamente igual a I , y este 

ultimo, en algunos casos, (por ejemplo Secciones T) hasta puede ser superior a 
I 
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Para diferentes niveles de carga o momento, la flecha se debe calcular 
en cada caso usando el momento de inercia efectivo de la Formula (9-12) para el 
nivel de carga que se este considerando, ya sea el debido a la carga permanente, 
6 a la carga permanente mas la carga variable. Los incrementos de la flecha, para 
diferentes etapas de carga, se obtendran como la diferencia entre las flechas cal- 
culadas para las cargas acumuladas de cada etapa. 

Para concretos de peso normal, el valor f que se requiere para el 
cSlculo del momento de fisuracion, se obtiene por la Formula 2/ . Para 
concretos “totalmente livianos" y concretos "livianos con arena" se dan facto- 
res modi ficadores, basados en la resistencia a la traccion indirecta, f Para 
agregados livianos de una misma procedencia se debe tener presente, que los valo- 
res apropiados de f t deben obtenerse previamente al disefio, pero para la acepta 
cion subsecuente del concreto durante la construccion no se requieren ensayos adi- 
cionalespara determinar f . Los ensayos normales de resistencia a la compre- 
s16n proporcionan un control indirecto del valor de f t> 

C-9.5.2.4 Para miembros contfnuos, el procedimiento de las Normas sugiere un sim- 
ple promedio de los valores de I para las secciones correspondientes a los mo - 
mentos positivos y negativos. En calculos aproximados de la flecha de miembros 
con seccion constante se considera satisfactory el uso de las propiedades de la 
seccion en el centro de la luz, por cuanto la rigidez en esa seccion, incluyendo 
el efecto de la fisuracion, tiene una influencia dominante en las flechas (Refs. 
9.6, 9.12 y 9.13). 

Resultados un poco mas exactos se pueden obtener para los miembros con- 
tinuos de seccifin constante o variable, usando un promedio ponderado de las propie 
dades de la secciSn tal como se indica a continuacion: (Refs. 9.12 y 9.14). 

Vi gas con ambos extremos contfnuos: 


I » 0.70 I + 0.15 (I. 
e m el 


+ ! e2> 


(1) 


Vigas con extremo contfnuo: 

I = 0.85 I + 0.15 (I extremo contfnuo) (2) 

e m 

donde I se refiere al I a mitad de la luz, 1 , e I 0 se refieren al I 
m e el e2 e 

en los respectivos extremos de la viga. Para el calculo de I tanto para momen- 
tos positivos como los negativos se deben usar las envolventes de momentos. Para 
una sola carga concentrada de elevada magnitud se debe usar solamente el valor del 
momento de inercia efectivo I en el centro de la luz. 

Para la flecha maxima de voladizos y para la flecha en el centro de la 
luz de vigas simplemente apoyadas y contfnuas, la flecha instantanea a^ puede 
calcularse por medio de la siguiente formula elastica: 
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a i = K (5/48) MH 2 /E c I g ( 3 ) 

donde M es el momento en el apoyo para los voladizos y el momento en el centro 
de la II uz para las vigas simplemente apoyadas y contfnuas. El coeficiente K to 
ma los sloulentes valores en el caso de carga uniformemente distribufdo (Ref. 
9.14): 

Para voladizos: K = 2.4 

Para elementos simplemente apoyados: K = 1.0 

Para tramos contfnuos: K * 1.20 - 0.20 (M /M ) 

o m 

donde es el momento en centro de la luz y es el momento correspondiente 
al tramo simplemente apoyado con la mlsma luz y carga. En el caso de voladizos, 
se debe tambiln incluir la flecha debida a la rotaci6n en el apoyo. Para otros 
tipos de carga, vlase las Referencias 9.6, 9.14 y 9.15. 

C-9.5.2.5 La retraccion y la fluencia debida a las cargas sostenidas producen 
flecha s adiclonales a las instantlneas. Estas flechas adicionales son llamadas 
"flechas a largo plazo" y normalmente exceden el valor de las instantlneas. 
Ellas son influenciadas por la temperatura, la humedad, condiciones de curado, 
edad del concreto para el momento en que se aplica la carga, cantidad de la anna- 
dura a compresion, magnitud de la carga sostenida y otros factores. Aunque nin- 
g«3n procedimie n tq simple puede tomar en cuenta todos estos factores, la expresion 
dada en esta Seccion se considera satisfactoria cuando se usa en con junto con los 
mS todos dados en estas Normas para el calculo de las flechas instantaneas, y con 
los lfmites especificados en la Tabla 9.5(b) (Ref. 9.16). Tambiln puede reali- 
zarse un anil i sis mis riguroso basado en una informacion mas amplia, tal como la 
proporcionada en las Referencias 9.11 y 9.17. 

Se debe hacer notar que la flecha calculada de acuerdo con esta Sec- 
cifin es la flecha adicional a largo plazo debida a la carga permanente y a aque- 
11a parte de la carga variable que sea mantenida por un perfodo sufic ientemente 
largo como para causar flechas significativas. Estas flechas se calculan multi - 
plicando la flecha instantSnea causada por la carga sostenida que se considera, 
por el factor X de la FSrmula (9-15). 

la Formula (9-15) fue desarrollada empiricamente en la Ref. 9.18 
en base a datos sobre flechas para vigas rectangulares, vigas T y en cajon, de 
las Refs. 9.6, 9.19 y 9.20 . 

La Ffirmula (9-15) para X se presenta como el cociente de dos facto 
res: un factor £ que depende del tiempo, y otro, (1 + 50p' ) que considera 
las propiedades de. la secclln. 

Para cargas sostenidas durante un perfodo de 5 afios o mas se toma el 
valor de £ ■ 2.0. Cuando los perfodos de carga son menores, para determinar 
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E puede usarse la curva de la Figura C-9.5 (Ref. 9.16). 

El efecto de la armadura en las deformaciones a largo plazo se toma en 
cuenta en la Formula (9-15) por medio de la cuantfa de la armadura en compresion 
p* , y no a traves de la relacion A^/A $ como se hacfa en la version anterior de 
estas Normas. La expresion usada en esa version puede sobrevaluar el efecto de 
la armadura en compresion, y en consecuencia subestimar las flechas a largo pla- 
zo. 

Cuando se desea considerar la retraccion y la fluencia separadamente, 
se pueden usar las formulas aproximadas que se dan en las Referencias 9.8, 9.9, 
9.14 y 9.18. 

C-9.5. 2. 6 La Tabla 9.5(b) es el resultado de los esfuerzos del Comite 318 del 
ACI para simplificar el extenso conjunto de limitaciones que hubieran sido necesa_ 
rias para cubrir todos los posibles tipos de construccion y condiciones de carga 
(vease la Referencia 9.10). Se hace notar que para miembros que soportan o estan 
unidos a otros elementos, las limitaciones dadas en esta Tabla sfilo se refieren a 
los casos en que los elementos soportados o unidos, no sean estructurales. En 
aquelllas estructuras en las cuales sus miembros sean susceptibles de ser afectados 
adversamente en su resistencia por las flechas o la deformacion de otros miembros 
estructurales, estas flechas y las fuerzas resultantes deben considerarse en forma 
expli'cita en el analisis y diseno, tal como se requiere en la Seccion 9.5.1. 

Cuando se calculan las flechas a largo plazo puede restarse la component 
te de las flechas que ocurra con anterioridad a la union de los elementos no es- 
tructurales. Para los miembros de dimensiones y formas usuales, al hacer esta 
correcci6n pueden aplicarse la curva de la Figura C-9.5. 

C-9.5. 3 Sistemas Estructurales Armados en Dos Direcciones 

C-9.5. 3.1, C-9.5. 3. 2 y C-9.5. 3. 3 En los sistemas estructurales armados en dos 
direcciones de los tipos considerados en el Capftulo 13 no es necesario calcular 
las flechas si se cumplen los requisitos sobre el espesor mfnimo total de la Sec- 
cion 9.5.3. Las Formulas (9-1.6), (9-17) y (9-18) proporcionan un espesor to- 
tal consistente con el obtenido por la experiencia, para lograr un control satis - 
factorio de flechas para placas sin vigas, con o sin abacos, y para placas conven- 
cionales armadas en dos direcciones, soportadas por vigas rfgidas (a m > 2). Las 
formulas proporcionan la transicion de placas sobre vigas a placas sin vigas, e 
incluyen un termino para ajustar el espesor en funcion de la resistencia cedente 

f de la armadura. La influencia de la resistencia cedente de la armadura en es- 

y 

tas formulas es diferente de la considerada en parrafo b. dt la Subseccion 
9. 5. 2.1, puesto que se ha observado que el grado de fisuracion en placas armadas 
en dos direcciones es menor que en vigas y losas armadas en una direccion. Per 



C-64 


COVEN IN -MIND UR 1753 


consiguiente es menor la influencia del esfuerzo o deformacion del acero, en la 
rigidez del elemento. Esta conclusion y la forma de la expresion que considera 
la resistencia cedente en las Formulas 9-16, 9-17 y 9-18, son consecuencia 
del estudio de los resultados de numerosos ensayos sobre placas de entrepiso, des^ 
critos en las referencias que se citan en el Capftulo C-13. 

C-9.5.3.4 El calculo de las flechas de placas es complicado aun cuando s'e supon- 
ga un comportamiento lineal y elastico. Para las deflexiones instantaneas pueden 
usarse los valores de E c e I g que se especifican en la Subseccion 9. 5. 2. 3 
(Ref. 9,11). Sin embargo, pueden usarse otros mdtodos y otros valores de la rigi_ 
dez El si ellos llegan a predicciones de la flecha que concuerdan razonablemen- 
te con los resultados de ensayos representatives, como per ejemplo, el que se de^ 
cribe en la Referenda 9.21. 

Dado que los datos disponibles sobre ensayos de flechas a largo plazo 
son limitados para justificar metodos de calculo elaborados, se requiere que la 
flecha adicional a largo plazo para sistemas armados en dos direcciones sea ealeu 
lada utilizando el factor dado en la Subseccidn 9. 5. 2. 5. 

C-9.5.4 Construcci 6n Compuesta 

Puesto que fueron utilizados pocos ensayos para estudiar las flechas ins^ 
tan tineas y a largo plazo de miembros compuestos, las reglas que se dan en las 
Subsecciones 9. 5. 4.1 y 9. 5. 4. 2 se basan en criterios del Comite 318 del ACI 
y en la experienda. 

Las flechas de miembros compuestos, no pretensados, deben calcularse y 
compararse con los valores lfmites de la Tabla 9.5(b), s61o en el caso en que 
el espesor del miembro o de la parte prefabricada del mismo sea menor que el espe 
sor mfnimo dado en la Tabla 9.5(a). En las construcciones no apuntalados el es- 
pesor a tener en cuenta depende de la flecha que se esta considerando, sea ante- 
rior o posterior al momento en que la accidn compuesta se haga efectiva. (En el 
Capftulo 17 se establece que es necesario hacer distincion entre los miembros 
apuntalados y los que no lo esten. Esto se refiere al calculo de la resistencia 
y no al de las flechas) . 
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F : igura 09.3.2 VARIACION DE 0 PARA MIEMBROS 

COMPRIMIDOS ARMADOS SIMETRICAMENTE 
PARA y 2 0.7, f y $ 4 200 kgf/fcm* 
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FIGURA 



D(J ft A CION OC LA CAMA, ME3ES 


•9.5 COEFICIENTES MULTIPLI CADORES 

PARA FLECHAS PRODUCIDAS POR 
CAR6AS SOSTENIOAS. 
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CAPITULO C-1'0 FLEXION Y CARGAS AXIALES 

C-10.2 HIPOTESIS DE DISEnO 

C-10.2.1 Cuando se calcule la resistencia de . tin miembro, se requiere que sean S£ 
tisfechas las condiciones siguientes: 

1. Equilibrio estatico. 

2 . Compatibilidad de deformaciones. 

3. Relaciones esfuerzo/deformacion de los materiales. 

En el caso de la determinacion de la capacidad resistente por el metodo 
de rotura, estas Normas introduce, en el ArtTcUlo 10.2, hipotesis simpl ificato- 
rias de la distribucion de deformaciones y de las relaciones esfuerzo/ deforma 
cion. 

Dentro de estas hipotesis debe satisfacerse el equilibrio entre las fuer_ 
zas que actuan sobre cualquier seccion del miembro, para .las condiciones de resi£ 
tencia nominal. Igualmente debe cumplirse la compatibilidad entre las deformacio^ 
nes del concreto y las armaduras para las mismas condiciones de resistencia nomi- 
nal . 

C-10.2. 2 Con excepcion del caso de vigas altas numerosos ensayos han confirmado 
que la distribucion de deformaciones en una seccion de concreto armado es esen - 
cialmente lineal aun en la proximidad de su agotamiento resistente. En consecueji 
cia se supone que las deformaciones, tanto del concreto como de las armaduras 
son directamente proporcionales a la distancia del eje neutro. 

C-10..2.3 La deformacion en compresion correspondiente a la trituracion del con - 
creto segun lo observado en diferentes tipos de ensayos, varia desde 0.003 a 
mas de 0.008 bajo condiciones especiales. Sin embargo para miembros de dimen - 
siones y materiales normales, este valor es del orden de 0.003 a 0.004. 

C-10.2. 4 Para las armaduras especi ficadas en estas Normas es razonable suponer 
que para esfuerzos inferiores a f^ las deformaciones son proporcionales a los 
esfuerzos. En los calculos de la resistencia se desprecia el incremento debido 
al efecto del endurecimiento por deformacion del acero. La fuerza que se desarr£ 
11a en las armaduras (en traccion o compresion) se determina en los calculos 
de resistencia por las expresiones: 

cuando 


y cuando 
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A s f s = A s f y 


donde es la deformacion correspondiente a la barra considerada. El modulo 

de elasticidad E $ para el acero, puede tomarse en el diseno como 2 # 1 x 10 6 
kgf/cm 2 . (Vease la Seccion 8.5.2). 

El diagrama elasto-plastico es una curva discontinua pero puede repre - 
sentarse mediante la formula unica siguiente, valida para todo el rango: 

f, ■ -X- [|1 + — I - |1 - — |] 

2 

C-10.2.5 La resistencia a la traccion del concreto en elementos sometidos a la 
flexion (modulo de rotura) tiene una mayor dispersion que la resistencia a la 
compresion y es aproximadamente un 10 a 15 % de esta ultima. La resistencia 
a la traccion del concreto se desprecia en los calculos de resistencia a la 
flexion. Para miembros con cuantias normales de armaduras, esta suposicion esta 
en buena concordancia con los ensayos. 

Sin embargo, la resistencia del concreto a la traccion es importante al 
considerar la fisuracion y las flechas para las condiciones de servicio. 

C-10.2.6 Esta suposicion toma en cuenta la distribution inelastica de los esfuejr 
zcis del concreto cuando estos son elevados. A medida que el esfuerzo se aproxima 
a su valor maximo, la relacion esfuerzo-deformacion no es una linea recta sino 
una curva. La forma general de la curva esfuerzo-deformacion es en primer lugar 
una funcion de la resistencia del concreto, y consiste en una curva ascendente 
cuyo maximo corresponde a una deformacion comprendida entre 0.0015" y 0.002, se_ 
guida por una curva descendente, hasta alcanzar la deformacion maxima de 0.003 
a mas de 0.008 (trituracion del concreto). Tal como se explica en la Seccion 
C-10.2.3 las Normas fijan para el diseno la deformacion maxima util de 0.003. 
Vease la Figura C-10.2.6. 

La distribution real de los esfuerzos de compresion en el concreto es 
compleja y usualmente no se conoce en forma explicita. Sin embargo, las investi- 
gaciones han comprobado que las propiedades importantes de la distribution de los 
esfuerzos en el concreto puede aproximarse adecuadamente aplicando hipotesis sim- 
p'| i ficadoras referentes a su forma de distribution. 

Las normas permiten suponer en el diseno cualquier distribution parties 
lar de esfuerzos, si se comprueba una concordancia razonable entre los resultados 
de los calculos y los de ensayos representatives. Han sido propuestas muchas for 
mas de distrlbucifin de esfuerzos y las tres mas comunes son la parabola, el trape 

cio y el rectSngulo. 

C-10.2.7 Por razones prScticas, estas Normas permiten para el diseno el uso de 
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una distribucion del esfuerzo de compresion rectangular (bloque de esfuerzos) en 
reemplazo de una distribucion mas exacta. En el "bloque de esfuerzos rectangu^ 
lar equivalente se usa un esfuerzo promedio de 0.85 con una profundidad 

a = BjC 

El valor del coeficiente de forma 8^ dado por las Nonnas fue determi- 
nado experimentalmente. El limite inferior de i9 ual a °- 65 * se adopt ° Pi 
ra resistencias de concreto mayores de 560 kgf/cm 2 , de acuerdo a los resultados 
de ensayos con concretos de alta resistencia (Refs. 10.1 y 10.2). De no fija£ 
se este limite inferior para Bj, se obtendrian resultados inconsistentes en el 
caso de miembros de concreto armado de alta resistencia sometidos a la combi na- 
cion de momento y carga axial. 

La distribucion rectangular de esfuerzos no es la distribucion real en 
la zona comprimida, para el estado de agotamiento resistente, pero suministra 
esencialmente los mismos resultados que los obtenidos en los ensayos (Ref. 10.3). 
Todas las formulas de resistencia que se presentan en la Seccion C-10.3.1 se 
basam en el "bloque de esfuerzos" rectangular. 

C-10.3 PRINCIPI0S Y REQUISITOS 6ENERALES 

En una seccion transversal dada de concreto armado sometida a carga axial 
y momentos flectores, la profundidad del eje neutro determina tanto su resisten - 
cia como su comportamiento y modo de fall a en el agotamiento resistente. Fijados 
los materiales, la forma de la seccion, la distribucion de las armaduras y un ni- 
vel de carga axial predeterminado, la profundidad del eje neutro depende exclusi- 

vamente de la cuantfa de armaduras y viceversa. 

Cuando la posicion del eje neutro en el agotamiento resistente es tal que 
las barras mas traccionadas no han entrado en cedencia, la falla en flexion se 
produce de un modo fragil, es decir, sin aviso previo, y la capacidad de absor- 
cion de energia de tal seccion es baja. Cuando el eje neutro esta lo suficiente- 
mente cerca de la fibra mas comprimida para que las barras mas traccionadas hayan 
rebasado el regimen elastico, el miembro se agota en flexion de una manera duc- 
til, anticipando su falla y poseyendo una mayor capacidad de absorcion de energia 
cuando el eje neutro, en ese instante, este menos profundo (Ref. 10.4). 

En el caso de las vigas, de acuerdo a la gran experiencia por muchos anos 
acumulada (ibid.) las Normas exigen un diseno que produzca un comportamiento ra 
zonablemente ductil. Esto se logra tanto para las vigas rectangulares como de 
otros contornos y con diferentes distribuciones de armaduras, limitando la profun_ 
didad del eje neutro a 0.75 de la que corresponde a la falla balanceada. En 
esta Norma se limita la profundidad del eje neutro en vez de restringir la cuan- 
tia de armadura para controlar la ductil idad ya que este ultimo procedimiento no 
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es aplicable en forma directa para distribuciones de armaduras en el contorno de 
la seccion y para otras formas de distribution menos simplistas. 

En las- secciones T en las cuales el eje neutro esta en el alma, se pue- 
den producir variaciones sensibles en la profundidad del eje neutro con pequeiias 
yariaciones de la armadura traccionada. Por esta razon la profundidad del eje 

neutro de 0.75 de la que corresponde a la fall a balaneeada, no aleja suficiente 

mente la falla de la viga (o sea su momento resistente) de la que corresponde a 
la falla balaneeada, lo cual es necesario para garantizar una falla ductjl. Por 
esta razon para estos casos se limita la armadura maxima traccionada a 0.75 de 

la cuantfa correspondiente a la falla balaneeada p^. En las vigas doblemente 

armadas, la parte de la armadura en traccion que equilibra el acero en compresion 
no necesita ser afectada por la reduccion de 0.75. 

C-10.3.1 Para calcular la resistencia de diseno de secciones de concreto armado 
sometidas a momentos flectores, cargas axiales, o su combinacion, se deben usar 
las hipotesis establecidas en el ArtTculo 10.2. En el caso particular de secci£ 
nes de forma rectangular y T sometidas a flexion sin carga axial se pueden apl 
car directamente las expresiones dadas al final del Artfculo C-10.3. Para otras 
secciones o distribuciones particulares de armaduras y para el caso de miembros 
sometidos a flexiSn y carga axial combinadas, no es practico establecer formulas 
de calculo (Rdf. 10.5). Para ei diseno de columnas de seccion circular con 8 
o mas barras, la armadura puede ideal izarse como un anillo de acero contfnuo para 
el proposito de los calculos de resistencia. Para 7 barras o menos la ubic£ 
cion de las barras afectara la resistencia a momentos de las columnas cargadas 
excentricamente y debe considerarse en el diseno. 

C-10.3. 2 En la Figura C-10;3.2 se ilustran tres distribuciones de deformacio- 
nes, correspondientes a los siguientes casos: 
falla balaneeada : c = c. 

D 

falla en traccion : c < c^ 

falla en compresion : c > c^ 

Los valores de la cuantfa de acero balaneeada para el caso de vigas de 
seccion rectangular y T, simple y doblemente armadas, se dan al final del Ar- 
tfculo 10.3 de este Comentario. 

C-10.3. 3 En esta Seccion se establecen las limitaciones referent.es a la profund_[ 
dad del eje neutro y las cuantfas de armaduras para vigas y miembros sometidos a 
f'lexocompresiSn con pequefia carga axial, con el fin de asegurar un comportamiento 
y falla ductiles. 
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A menos que se requieran valores de ductilidad poco usuales, la limita- 
cion de 0.75 para la profundidad del eje neutro y la cuantia de acero en trac- 
cion, proveeran un comportamiento ductil para la mayoria de los diseriOs. Un casd 
en el cual se fequiere una ductilidad mayor es el diseno con'la ,redistri bucion de 
momentos de miembros continuos y porticos tal como lo permite el ArtTculo 8.4. 
Puesto que la redistribution de momentos depende de una adecuada ductilidad en la 
zona de las rotulas, el coeficiente anterior de 0.75 se modifica a 0.50. Vea- 

se la Seccion 8.4.3 y la Subseccion C-18.2.2.1. 

En las Figuras C-10.3.3(a), (b) y (c) se resumen las expresiones 

para el diseno a la rotura de secciones rectangulares , .y T cuando se usa la di£ 
tribuciSn rectangular de esfuerzos, tal 'omo se define en la Seccion 10.2.7. 

La deduccion de estas expresiones puede encontrarse en los libros de texto. Vea- 
se las Referencias 10.6 y 10.7. 

010.3.4 y C-10.3.5 Diseno de Miembros Sometidos a Carga Axial y Momento 

Flector 

En estas Normas no se prescriben las excentricidades minimas 
de diseno, tal como era usual en nomas anteriores, excepto las establecidas para 
la consideration de los efectos de esbeltez en miembros comprimidos con momentos 
extremos provenientes del calculo que sean pequenos o nulos, segun la Subseccion 
10.11.5.4. La especificacion de las excentricidades minimas originalmente servia 
come un medio indirecto para reducir la resistencia de diseno a carga axial de 
una seccion sometida a compresion pura, para tener en cuenta los siguientes aspec 
tos: las excentricidades accidentals que pueden existir en el miembro comprimi- 
do que usualmente no se consideran en el anal i sis, y para incluir el efecto de 
una posible reduccion en la resistencia del concreto T bajo altas cargas soste 
nidas. Esto se consigue ahora en forma directa en la Seccion 10.3.5 al limitar 
la resistencia de diseno a carga axial de una seccion en compresion a un 80 u 
85 % de la resistencia nominal. Estos porcentajes corresponden aproximadamente 
a las resistencias a carga axial para las relaciones de excentricidad e/h de 
0.05 y 0.10 que se especificaban en nomas anteriores para las columnas zuncha 
das y ligadas respectivamente. La misma limitacion de resistencia a carga axial 
se aplica tanto para los miembros comprimidos vaciados en sitio como para los pre 
fabricados. Las tablas, abacos y programas de computador basados en los requisi- 
tos de excentricidad de las Nomas ACI de 1963 y 1971, son igualmente apli- 
cables para su uso. 

Los momentos extremos de los miembros comprimidos deben con^ 
siderarse eh el diseno de los miembros adyacentes sometidos a flexion. En ^ los 
porticos arriostrados no es necesario considerar los efectos de magnificacion de 
los momentos extremos en el diseno de las vigas adyacentes. Sin embargo, en los 
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porticos no arriostrados contra desplazamientos horizontales deben considerarse 
los momentos extremos magnificados en el diseno de los miembros en flexion, tal 
como se requiere en la Seccion 10.11.6. 

Las columnas esquineras u otras sometidas a momentos simul- 
taneos en cada eje principal, deberan disenarse para flexion desviada y carga 
axial (Refs. 10.8 a 10.10). 

C-10.4 DISTANCIA ENTRE LOS ARRIOSTRAMIENTOS LATERALES DE LOS MIEMBROS 
S0METID0S A FLEXION 

Se ha comprobado por ensayos que las vigas de concreto armado sin arrios- 
tramiento lateral, aun las muy altas y delgadas, no fallan prematuramente por pa£ 
deo lateral, siempre que las mismas no sean cargadas excentricamente, lo que po- 
drTa causar torsion (Refs. 10.11 y 10.12). 

Las vigas sin arriostramiento lateral se cargan con frecuencia en forma 
descentrada o en flexion desviada; los esfuerzos y defonmaciones producidos por 
tales cargas se tornan tanto mas desfavorables para vigas altas y delgadas, cuan- 
to mas aumenta la longitud no arriostrada. Las condiciones reales de carga pue - 
den requerir arriostramientos laterales con separaciones menores de 50b. 

C-10.5 ARMADURA MINIMA DE MIEMBROS S0METID0S A FLEXION 

C-10.5.1 Las disposiciones sobre la cuantfa minima de armaduras se aplica a las 
vigas que por razones arquitectonicas o de otro tipo tienen una seccion mucho ma- 
yor que la requerida por consideraciones de resistencia. Con una cantidad muy p£ 
quena de armaduras en traccion, la resistencia calculada como una seccion de con- 
creto armado resulta menor que la correspondiente a la seccion del concreto sin 
armar, obtenida esta ultima en base a su modulo de rotura. En tal caso la falla 
puede ser bastante repentina. 

Las precauciones para prevenir tal falla requieren una cuantfa minima 

de armadura p = 14/ f . 

y 

C-10.5. 2 La armadura minima requerida por la expresion (10-3) debe colocarse 
donde se necesite armadura positiva, excepto cuando la armadura positiva y la ne- 
gativa exceden en un tercio las requeridas por el analisis. Esta excepcion pro- 
vee suficiente acero adicional en miembros de gran seccion donde el valor de 
14 b d/f seria excesivo. 

C-10.5. 3 La armadura requerida en las losas es algo menor que la de las vigas, 
debido a que una sobrecarga excesiva puede distribuirse lateralmente y una falla 
repentina.es menos probable. Sin embargo la armadura principal debe ser por lo 
menos igual a la armadura de retraccion y temperatura como se requiere en el Ar- 
tfculo 7.12. 
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Las losas apoyadas sobre el suelo no se consideran 'como losas estructu- 
rales en el contexto de esta Seccion, a menos que ellas transmitan cargas vertica 
les de otras partes de la estructura al terreno. En el caso de colocarse una ar- 
madura en tales losa, este debe calcularse con la debida consideration de todas 
las fuerzas de diseiio. Las placas de fundacion y otros tipos de placas o losas 
qae colaboran en la estabilidad de la estructura deben satisfacer los requisites 

de esta Seccion. 

C-10.6 DISTRIBUCION DE LAS ARMADURAS DE FLEXION EN VIGAS Y LOSAS ARMADAS EN 
UNA DIRECTION 

C-10.6.1 La raayona de las estructuras disefiadas por la teoria clasica y con 
bajos esfuerzos en las artnaduras cumplieron su cometido, para el cual fueron dise 
nadas, presentando una fisuracion por flexion muy limitada. Sin embargo, cuando 
se usan aceros de alta resistencia disenados con esfuerzos el evados para las car- 
gas de servicio, se deben esperar fisuras visibles y es necesario tomar medidas 
en el detallado de las armaduras para controlar la fisuracion. Para asegurar la 
proteccion de las armaduras contra la corrosion y por razones esteticas, es pref£ 
rible tener numerosas fisuras capilares a pocas fisuras anchas. 

El control de la fisuracion es especialmente importante cuando se usan 
armaduras cuya resistencia cedente excede de 2800 kgf/cm 2 . Las practicas 
corrientes del buen detallado proporcionaran usualmeate un control adecuado de la 
fisuracion, aun cuando se empleen aceros con una resistencia cedente de 4200 
kgf/cm 2 . Se han construido estructuras perfectamente satisfactorias, particular- 
mente en Europa, con resistencias cedentes de diseiio superiors a los 5600 kgf/ 
cm 2 (la resistencia cedente li'mite considerada por estas Nonnas), mediante un 

cuidado especial en el detallado de las armaduras. 

Las primeras investigates sobre el ancho de las fisuras en vigas y 
miembros sometidos a traccion axial indicaron que el ancho de las mismas era pro- 
portional al esfuerzo en el acero y al diametro de las barras, pero era mversa - 

mente proporcional a la cuantia de las armaduras, 

En una extensa investigation experimental (Refs. 10.13 a 10.15) so- 
bre las barras estriadas se ha confirmado que el ancho de las fisuras para las 
cargas de servicio es proporcional al esfuerzo en el acero. Sin embargo, se en 
contro que las variables significativas correspond! entes al detallado del acero 
eran el recubrimiento y el area de concrete que rodea cada barra individual en la 

zona de traccion maxima. 

El ancho de las fisuras esta sujeto a una gran dispersion aun en el ca- 
so de condiciones cuidadosas en el laboratorio, y esta influenciado por la retrac 
cion y otros efectos dependientes del tiempo. En los calculos para el contro 
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la fisuracion, no puede garantizarse una gran exactitud, por lo tanto sera sufi - 
ciente emplear unas formulas simples y aproximadas para el control de las fisu- 
ras. El objetivo de los calculos para el control de la fisuracion es llegar a 
detalles razonables de las armaduras como los indicados por ensayos de laborato- 
ry y la experiencia practica. 

C-10.6.3 El mejor control de las fisuras se obtiene cuando la armadura esta bien 
distribuida sobre la zona de maximas tracciones en el concreto. A los efectos de 
control de fisuras para una cuantia dada de acero, es mas efectivo el uso de 
barras de menor diametro con poca separacion que barras de mayor diametro mas se- 
paradas. 

La expresion (10-4) conduce a una disposicion de armaduras que limita 
el ancho de las fisuras de flexion en forma razonable, sin embargo esta escrita 
haciendo enfasis mas bien en los detalles del refuerzo en lugar del propio ancho 
de las fisuras w. Dicha expresion esta basada en la formula de Gergely y Lutz: 

w = 1.06 x 10 “ 6 b f 3 /"cnr 

donde w esta en cm y 

d - c + d 

6 = — 

d - c 

Para simplificar, en la practica se usa un valor aproximado para 8 de 
1.2. Fue comprobado por ensayos de laboratorio, (Ref. 10.16) que esta formula 
de w es aplicable razonablemente a losas armadas en una direccion. Sin embar- 
go, el valor promedio de B es aproximadamente 1.35 para las losas en lugar 
del valor 1.2 que se usa para las vigas y en consecuencia , sera consistente re- 
ducir los valores maximos de z por el factor 1.2/1.35. 

Las limitaciones numericas de z = 31000 y 26000 kgf/cm para ambien- 
tes interiores y exteriores corresponden a la limitacion del ancho de la fisura 
a 0.04 y 0.025 cm respecti vamente . 

El area efectiva del concreto en traccion que rodea al refuerzo princi- 
pal se define como aquella que tiene el mismo baricentro que este refuerzo, y es- 
ta limitada por las caras de la seccion y por una lfnea recta paralela al eje 
neutro. El calculo del area efectiva que corresponde a cada barra que se desig- 
na como A en la notacion, se ilustra con el ejemplo de la Figura C-10.6, en 
la cual el baricentro de las armaduras principales esta ubicado a 9 cm del bor- 
de inferior de la viga. En. ta 1 caso el area efectiva traccionada se toma como 
2 x 9b. Dividiendo por esta area entre el numero de barras se obtiene para A 
el valor de 108 cm 2 por barra. 
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C-10.6.4 A pesar de que se han efectuado estudios sobre el tema no se dispone de 
una clara evidencia con respecto al ancho de fisuras por encima del cual hay pel i - 
gro de corrosion. Los ensayos de concreto expuesto al medio ambiente indican, que 
para la proteccion contra la corrosion la calidad del concreto, la adecuada Compaq 
tacion, y un amplio recubrimiento pueden ser factores de mayor importancia que el 
ancho de las fisuras en la superficie del concreto. Por ello los valores limites 
de z se eligieron principalmente para lograr un detallado razonable de las arma- 
duras, de acuerdo a la experiencia en estructuras existentes. 

C-10.,6.,5 En vigas T de grandes dimensiones, la distribucion de la armadura neg£ 
tiva para el control de la fisuracion debe tomar en cuenta dos consideraciones: 

1. Una gran separacion de las barras en todo el ancho efectivo del ala puede dar 
lugar a la formacion de algunas fisuras anchas en la losa, proximas al alma 
de la viga. 

2. Una pequena separacion de las barras cerca del alma deja desprotegidas las zo 
nas mas alejadas del ala. la limitacion de 1/10 es para evitar una separa- 
cion demasiado grande, y el requisito de una armadura adicional es para prote^ 
ger las zonas mas alejadas del ala. 

C-10.6.6 Para controlar la fisuracion del alma en las vigas relativamente altas 
se debe colocar armaduras de paramento en la zona sometida a traccion. Sin esta 
armadura auxiliar los anchos de las fisuras en el alma pueden exceder ampliamente 
los que se producen a nivel de las armaduras principales de traccion. 

C-10.7 VIGAS - PARED 

Contrariamente a las normas anteriores del antiguo Ministerio de Obras Pu- 
blicas estas Normas no contienen requisitos detallados para el diseno de vigas-pa^ 
red, con la excepcion que se exige considerar la no linealidad en la distribucion 
de deformaciones y la posibilidad del pandeo lateral. En las Referencias 10.17 
a 10.19 se puede encontrar informacion para el diseno a flexion de vigas-pared. 

C-10.8 SECCION EFECTIVA DE MIEMBROS C0MPRIMID0S 

En estas Normas se han eliminado las disposiciones sobre dimensione.s mini- 
mas para las columnas ya que la tecnologia moderna del concreto con un control de 
calidad riguroso permite el uso de elementos comprimidos de concreto armado en las 
estructuras de pequenas dimensiones, ligeramente cargadas. El ingeniero debera 
tener en cuenta la necesidad de una construccion cuidadosa, el incremento de la 
influencia de los esiuerzos de retraccion en las secciones pequefias, asl como los 
efectos de pandeo, de las cargas laterales, etc.. 

C-10.8. 2, C-10.8. 3, C-10.8. 4 Las disposiciones de estas Normas para el diseno de 
columnas (Ref. 10.20), respecto k la resistencia y a la cuantia de las armaduras, 
tanto la vertical como la transversal, se basan sobre el area total de la columna 
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y la del nucleo. Las Secciones 10.8.2, 10.8.3 y 10.8.4 establecen ciertas e£ 
cepciones a estas disposiciones. En algunos casos eT area total es mayor que la 
necesaria para soportar la carga mayorada. El criterio de las Secciones 10.8.3 
y 10.8.4 es aceptar que es satisfactory disenar una columna con dimensiones su^ 
ficientes para soportar la carga mayorada y despues simplemente agregar concreto 
alrededor de la seccion disenada, sin aumentar la armadura para cumplir con las 
cuantfas mfnimas requeridas por la Seccion 10.9.1. 

El concreto adicional de las columnas se tomara en 
cuenta en la rigidez de los miembros para el analisis estructural y en el disefio 
de otras partes de la estructura que interaccionan con el miembro sobredimensiona^ 
do, pero no se considerara que contribuye a soportar cargas. 

C-10.9 LIMITES PARA LAS ARMADURAS DE MIEMBROS C0MPRIMID0S 

C-10.9.1 Este Artfculo prescribe los limites de la cantidad de las armaduras lon^ 
gitudinales para miembros comprimidos que no sean mixtbs. Si el uso de altas 
cuantfas de armadura ocasionase dificultades practicas en el vaciado del concre- 
to, se debe adoptar una cuantfa menor, lo que puede requerir una columna de mayor 
seccion o una mayor resistencia del concreto o de las armaduras (vease el Ar- 
tfculo C-9.4) . La cuantfa de las armaduras en columnas no debera exceder usual - 
mente del 4 % si el empalme de las barras de la columna se realiza por sol ape. 

Armadura Minima 

Es necesario especificar una cuantfa minima de armadura para asegurar que 
las columnas diseiiadas por los procesimientos de este Capftulo son realmente de 
concreto armado. Las armaduras son necesarias para proporcionar la resistencia a 
la flexion, la que puede estar presente aun en los casos en que los calculos no 
lo indiquen, y tambien para reducir los efectos de fluencia y retraccion del con- 
creto bajo la accion de esfuerzos de compresion sostenidos. Los ensayos han com- 
probado que la fluencia y la retraccion tienden a tranferir la carga del concreto 
a las armaduras, con el consiguiente aumento de esfuerzos en estas, siendo el in- 
crement© mayor cuanto menor sea la cuantfa del acero. A menos que se fije un lf- 
mite inferior a esta cuantfa, el esfuerzo en las armaduras puede alcanzar el ni- 
vel cedente bajo la accion de las cargas de servicio sostenidas. Para mayores de 
talles veanse las Referencias 10.4 y 10.21. 

Armadura Maxima 

El lfmite de 0.08 se puede considerar como la cuantfa maxima de la armadu- 
ra a los' efectos oracticos en tSrminos de economfa y requisitos de colocacion. 
Sin embargo estas cuantfas mSximas pueden quedar modificados por las disposicio - 
nes especiales para estructuras s1s«no-resistentes del Capftulo 18. 
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G-10.9.2 Para miembros comprimidos se requiere unmipimo de 4 barras longitudi^ 
nales, cuando las barras estan encerradas por ligaduras rectangulares o circula - 
res. Para otras geometrlas se debe colocar una barra en cada esquina con la ade- 
cuada armadura transversal. Cuando el ntimero de barras dispuestas en un circulo 
es manor de 8, la ubicacion de las barras afectara la resistencia a momento de 
las columnas cargadas excentricamente y debe considerarse en el disena. 

C-10.9J El efecto de la armadura helicoidal en el incremento de la capacidad r£ 
sistente del concreto en el nucleo no ocurre hasta que la columna no haya sido S£ 
metida a una carga y deformacion suficientes como para producir el desprendimien- 
to de la cascara de concreto que recubre el nucleo. La cuantia de armadura heli- 
coiidal requerida por la expresion (10-5) tiene como proposito proporcionar una 
capacidad resisten adieional a las columnas con carga centrada, igual o ligeramen^ 
te superior a la perdida de resistencia que se produce cuando se desprende el re- 
cubrimiento del nucleo. Este criterio fue recomendado por el Comite 105 del ACI 
(Ref. 10.21) y la deduccion de la Formula (10-5) se da en el informe de dicho 
Cornite y en la Referencia 10.4. Los ensayos y la experiencia nan comprobado que 
las columnas con la cuantia de armadura helicoidal requerida por esta Seccion ti£ 
n en una considerable ductilidad y tenacidad. 

C-10.10 EFECT0S DE ESBELTEZ EN LOS MIEMBROS C0MPRIMID0S 

Las disposiciones de estas Nonnas, para la evaluacion de los efectos de 
esbeltez en los miembros de concreto armado, se basan en las recomendaciones del 
Comite 441 del ACI-ASCE - Columnas de Concreto Armado (Ref. 10.22). Sus cri- 
terios, adoptados en la Seccion 10.10.1, requieren el uso de procedimientos el£ 
borados de anal i sis estructural siempre que ello sea posible o practice . En lu- 
gar de estos procedimientos de anal i sis perfeccionados , las Nonnas proporcionan 
un metodo de diseno aproximado en el Artfculo 10.11, basado en un principio de 
magni ficacion de momentos, similar al procedimiento usado en las Normas del AISC 
(Instituto Americano de Construccion de Acero) (Ref. 10.23). Despues de estu- 
diar el intervalo normal de las variables en el diseno de las columnas, se esta - 
blecieron ITmites de apl icabil idad, que permitieron descartar como columnas esbel_ 
tas un gran porcentaje de columnas en los porticos arriostrados, y un ntimero sus- 
tancial de las mismas en los porticos no arriostrados. La exactitud de este meto 
do aproximado de diseno se determino por medio de una serie de comparaciones con 
los resultados de estudios teoricos y experimentales. El metodo propuesto es en 
general mas racional, exacto y consistente, en comparacion con los metodos usados 
en normas anteriores. El metodo de magni ficacion de momentos hace enfasis sobre 
el fenomeno basico que se presenta en miembros comprimidos esbeltos y permite ad£ 
mas una evaluacion del momento adieional en los miembros vinculados a una colum- 
na, Se obtiene asi un diseno mas confiable. 
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C-10.10. 1 En los ultimos anos se ha estudiado ampliamente el problema del anali- 
sis de segundo orden de porticos, es decir, el efecto P-A, y actualmente es po- 
sible para el proyectista el uso de un analisis de segundo orden en el diseno del 
concreto armado. Los momentos provenientes de un analisis de segundo orden son 
generalmente una mejor aproximacion para los momentos reales que los obtenidos 
por el metodo del Artfculo 10.11. En el caso de porticos no arriostrados o de - 
bilmente arriostrados se pueden lograr economfas con el uso del analisis de seguin 
do orden. En las Referencias 10.24 a 10.26 se presentan los metodos para 
efectuar un analisis de este tipo. 

Las siguientes cons ideraci ones se estiman mfnimas para analisis adecua_ 
do de porticos en el diseno de los miembros comprimidos, segun el Artfculo 10.10. 

a. Se deben usar valores proximos a los reales 'para las relaciones momento-cur- 
vatura, o memento- rotaci on en los extremos, para obtener valores precisos de 
las flechas y de los momentos secundarios. Puesto que las consideraciones 
de diseno y estabilidad se refieren al estado Ifmite de agotamiento, las ri- 
gideces que se usan en un analisis elastico deben ser representativas de es- 
te estado. En lugar de valores- mas precisos, es satisfactorio usar E c Ig 
(0.2 + 1.2p t E s /E c ) en lugar de El, al calcular las rigideces de las co- 

lumnas y 0.5 E I al calcular las de las vigas (Ref. 10.27). 

•'eg 

b. Debe considerarse el- efecto de las rotaciones de las fundaciones en los des- 
plazamientos laterales. 

c. Es necesario considerar el efecto de las cargas axiales sobre las rigideces 
par* las columnas muy esbeltas (J- u /r > 45). 

d. Se debe considerar el efecto de la fluencia en los porticos sometidos a car- 
gas laterales sostenidas, como en el caso de edificios que resisten el empu- 
je horizontal de un arco o empujes de tierra no equil ibrados, y en porticos 
en los cuales las cargas permanentes desigualmente distribuidas dan origen 
a acortamientos diferenciales en los lados opuestos de un edificio, produ - 
ciendo desplazamientos laterales. 

e. El momento maximo en los miembros comprimidos se debe determinar consideran- 
do los efectos de los desplazamientos laterales del portico y las flechas 
del propio miembro comprimido. 

El uso de un analisis de segundo orden incluira los efectos de los des^ 
plazamientos del portico. Tal analisis, por lo general, dara como resultado soU 
mente los momentos en los extremos de las columnas. Para las columnas esbeltas, 
el momento mSximo puede produclrse entre sus extremos. La posibilidad de esto ul^ 
timo aumenta cuando la deformada de la columna se aproxima a una lfnea con una 
sola curvatura. Se puede usar el slgulente procedimiento para evitar la necesi - 
clad de verificar esta condicidn de momento flector para cada columna: 
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Si la relacion entre los momentos extremos de las columnas satisface 
la desigualdad: 

A < i4 -Al 

M 2 3 El 

los momentos maximos de la columna se produciran en los extremos y seran los obt£ 
nidos del analisis de segundo orden. En caso contrario, es necesario calcular el 
momento magnificado de acuerdo al ArtTculo 10.11 con k = 1.0 y C m segun el 
valor dado por la Formula (10-9). Si no se incluyen en el analisis de segundo 
orden las cargas sostenidas, tales como las indicadas en el parrafo d. anterior, 
se debera tomar igual a cero en la Formula (10-9) (Ref. 10.26). 

C-10.11 EVALUACI0N APROXIMADA DE LOS EFECTOS' DE ESBELTEZ 

Este Articulo describe un procedimiento aproximado de di seno para los 
efectos de esbeltez, que se basa en el concepto de la magnificacion de momentos. 
Los momentos que se calculan por los metodos ordinaries de analisis, se multipli- 
cari por un coeficiente "magnificador de momentos", el cual es funcion de la 
carga axial mayorada P u y de la carga crftica de pandeo P c para la columna. 
Este procedimiento conti ene algunas de las disposiciones de diseno empleadas para 
las vi gas-col umnas, en las Nonnas de Estructuras de Acero para Edificaciones 
(Ref. 10.23). 

C-10.11. 2 L0NGITUD EFECTIVA DE MIEMBROS COMPRIMIDOS 

Estas Normas requieren el uso del factor de longitud efectiva para el 
cal cmlo de los efectos de esbeltez. Las formulas fundamentales para el diseno de 
mi embros comprimidos esbeltos fueron deducidas para extremos articulados y deben 
modificarse para considerar el efecto de las restricciones de sus extremos. Esto 
se hace por medio de una "longitud efectiva" k* u , al calcular los efectos de 
esbeltez, como es usual en el diseno de vigas-columnas, segun las Normas de Acero 
(Ref. 10.23). Las comparaciones con calculos mas precisos, indican que este met£ 
do es especialmente exacto para los porticos no arriostrados. 

Los nomogramas de la Figura C-10.11. 2 constituyen la ayuda principal 
de que disponen los proyectistas para estimar el factor de longitud fc y permi - 
tir la determinacion grafica de k para columnas de seccion constante pertene 
cientes a un portico de.varios tramos. (Refs. 10.28 y 10.29). Debido a las 
diferencias en el comportamiento entre los porticos arriostrados lateralmente y 
los no arriostrados, es necesario tener monogramas separados para los dos tipos 
de porticos. Sin embargo en las estructurales reales es ra.ro tener porticos com- 
pletamente arriostrados o totalmente no arriostrados. Para los efectos de aplica 
cion de las Subsecciones 10.11.2.1 y 10.11.2.2 se define un miembro comprimi- 
do arriostrado contra desplazamientos laterales como aquel que forma parte de un 
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piso cuyos desplazamientos horizontales no afectan significativamente los momen- 
tos de la estructura. Cuando el fndice de estabilidad Q = (£ P u A u /H u h $ ) para 
tin piso no es mayor de 0.04, los momentos producidos por el efecto PA no de- 
berTan exceder en mas del 5 % a los momentos de primer orden.y.la estructura 
del piso puede considerarse como arriostrada. En la expresion anterior H u es 
11a fuerza lateral total mayorada que actua en el piso y A y es el desplazamiento. 
horizontal debido a H u del entrepiso superior respecto al. inferior del piso con; 
siderado, obtenido por un calculo elastico de primer orden, es decir, desprecian- 
do los efectos PA. En muchos casos es posible averiguar facilmente cuando un 
piso estS arriostrado o no. Actualmente se estan desarrollando metodos para la 
evaluaciSn de la rigidez de los pdrticos para ser aplicados especialmente a es- 
itructuras sometidas a cargas sismicas. SerTa recomendable que estos procedimien- 
tos se apliquen para el diseho de estructuras en zonas de alta sismicidad, a medi_ 
da que se publiquen. 

Como alternativa, un segundo metodo puede usarse para determinar si un 

\ 

piso esta arriostrado o no: Un'miembro comprimido puede suponerse arriostrado si 
esta ubicado en un piso en el cual los elementos que lo arriostran (muros estruc 
turales, celosTasu otros tipos de arriostramiento lateral) tienen una rigidez 
total que restringe los movimientos lateral es del piso, por lo menos seis veces 
mayor que la suma de las rigideces de todas las columnas del piso. Suministrando 
esta rigidez, los desplazamientos laterales del piso deben ser lo suficientemente 
pequenos como para- no afectar en forma significativa la resistencia de la colum - 
na. Se deja al criterio del ingeniero estructural decidir lo que constituye un 
arriostramiento adecuado dependiendo de la estructuracion particular que se consj^ 
dere. 

Para columnas no arriostradas serTa razonable utilizar valores de k 


mayores de 1.2. 

La longitud efectiva es una funcion de la rigidez relativa que hay en 
cada extremo del miembro comprimido. Las investigaciones indican que deben consi_ 
derarse los efectos de grandes variaciones en la cuantfa de las armaduras de la 
viga y la columna, asf como la fisuracion de las vigas al determinar las rigide - 
ces relativas extremas. Para determinar el factor de longitud efectiva k me- 
diante los nomogramas de la Figura C-10.I1.2, puede calcularse la rigidez de 
los miembros sometidos a flexion con el momento de inercia de la seccion transfor^ 
mada fisurada y la rigidez de los miembros comprimidos en base a la rigidez El 
obtenida de la expresion (1.0-9) con = 0 (Ref. 10.30). 

Para calcular el parametro ij> de los nomogramas se puede usar tambien 
un valor de 0.5 I para los miembros que trabajan a flexion (a fin de tener en 
cuenta el efecto de la fisuracion y de las armaduras en la rigidez relativa) y 
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el valor I para los miembros comprimidos, y obteniendose usualmente miembros 
de dimensiones razonables para el caso de columnas cuyo kfl^/r es menor de 60. 

En lugar de los nomogramas se pueden usar las siguientes formulas sim- 
plificadas para calcular los factores de longitud efectiva de miembros, arriostra 
dos o no. La Formulas (10-A), (10-B) y (10-E) proceden de las normas "Bri- 
tish Standard Code of Practice" del ano 1972 (Refs. 10.31 y 10.32) y las 
FSrmulas (10-C) y (10-0) para miembros no arriostrados fueron desarrolladas en 
las Referencias 10.22. 

Para miembros comprimidos arriostrados, se puede tomar como un lfmite 

superior para el factor de longitud efectiva el valor mSs pequeno obtenido por 

las dos expresiones siguientes: 

k = 0.7 + 0.005 (4 ft + \p B ) < 1.0 (10-A) 

k = 0.85 + 0.005 < 1.0 (10-B) 

donde i|> A y i|> B son los valores de t|» para los dos extremos de la column* y 

ij) - es el menor de estos dos valores-. 

Para miembros comprimidos no arriostrados y restringidos en ambos ex- 
tremos, el factor de longitud efectiva se puede tomar como: 


cuando <|> m < 2 



(10-C) 


y cuando ^ 2 

k = 0.9 ✓ 1 + <|> m (I 0-0 ) 

donde H> es el promedio de los valores de en los extremos del miembro com - 
wn 

priimido. 

Para miembros comprimidos no arriostrados y articulados en un extremo, 
el factor de longitud efectiva se puede tomar como: 

k = 2.0 + 0.3ip (10-E) 

donde es el valor correspondiente al extremo restringido. 

Para el caso de columnas arriostradas se puede considerar que el uso 
de los nomogramas de la Figura C— 10.11 .2 o las formulas de esta Seccion satisfy 
cen los requisitos de estas Normas para justificar un valor de k menor que la 
unidad. 
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C-10.U.4 Consideraciones de los Efectos de Esbeltez 

La Seccion 10.11.4 proporciona los Ifmites superior e inferior de la 
relacion de esbeltez para su uso con el metodo aproximado de magnificacion de mo- 
mentos. 

C— 10.11 *4.1 y C-10.11.4.2 Los Ifmites de la relacion k& u /r por debajo de los 
cuales no es necesario considerar los efectos de esbeltez en el diseno, indican 
que muchos de los miembros comprimidos, robustos y suficientemente restringidos, 
pueden desarrollar esencialmente toda la resistencia de su seccifin. Los Ifmites 
inferfores se determinaron mediante una investigacion sobre una amplia gama de 
columnas y corresponden a longitudes para las cuales la resistencia de un miembro 
esbelto puede alcanzar por lo menos un 95 % de la resistencia de su seccion. 

Aunque la eliminacion de las consideraciones de esbel- 
tez para estos miembros puede producir inexactitudes de hasta un 5 %, la labor 
del proyectista queda considerablemente simplificada. En efecto, el estudio de 
una serie de estructurales reales (Ref. 10.22) indica que los efectos de esbel- 
tez podrfan despreciarse en aproximadamente un 90 % de las columnas en los por- 
ticos arriostrados y en cerca de un 40 % de las columnas en los porticos no 
arriostrados que se estudiaron. 

Para evaluar el limite de esbeltez en la Subseccion 
10.11.4.1, en la mayorfa de los porticos arriostrados es suficientemente exac 
to tomar los siguientes valores estimados para el factor de longitud efectiva k: 

Para columnas articuladas en ambos extremos se debe 

usar un valor igual a 1.0. 

Para columnas robustas restringidas por entrepisos for. 
mados por placas apoyadas sobre columnas, variara aproximadamente entre 0.95 y 
1.0 y para una evaluacion preliminar de la esbeltez se puede tomar conservadora- 
mente como 1.0. 

Para columnas que son parte de porticos formados por 
vigas y columnas, estara entre 0.75 a 0.90 aproximadamente y se puede estimar 
en 0.90 en forma conservadora. 

Si el calculo inicial de la relacion de esbeltez basa- 
dp sobre valores estimados de k indica que los efectos de esbeltez tienen que 
considerarse en el diseno, se debe calcular un valor mas exacto de k y reeva - 
luarse la esbeltez. 

C-10.11.4.3 Se impone un Ifmite superior a la relacion de esbeltez de las colum- 
nas que se disenen por el metodo de magnificacion de momentos del Articulo 
10.11, pero no hay un Ifmite similar cuando el diseno se realiza de acuerdo a la 
Seccion 10.10.1. El Ifmite de 100 para k£ u /r representa la cota superior de 
los valores que corresponden a los ensayos reales efectuados sobre columnas esbe]_ 


tas. 
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C-10.11.5 Magnificacion de Momentos 

C-10.11.5.1 Cuando se usa la Formula (10-6) para el disefio de un portico resi£ 
tente a momentos que esta eficazmente arriostrado contra desplazamientos latera- 
les por muros estructurales o arriostramientos diagonales, el segundo termino de 
la Formula (10-6) puede despreciarse debido a que el desplazamiento lateral del 
portico por accion de las cargas laterales es pequeiio. Cuando los muros estructu 
rales no son suficientemente rigidos, o el arriostramiento diagonal es insuficien^ 
te, el segundo termino de la Formula (10-6) debe considerarse. La decision re- 
lativa a la rigidez y eficacia de los "arriostramientos" debera hacerla el pro- 
yectista en cada caso particular, considerando las caracteristicas de la estructu^ 
ra. 

Para los porticos resistentes a momentos que no estan arriostrados por 
otros eleraentos, deben calcularse ambos terminos de la Formula (10-6). El mome£ 
to M,, b es el momento debido a las cargas gravitacionales mientras que M 2j es 
el momento debido a las acciones laterales. En ambos casos estos momentos se cal_ 
culan aplicanrio un analisis convencional de primer orden. Para las rigideces de 
los miembros que se usan en el analisis debe tenerse en cuenta, por lo menos, en 
forma aproximada, la fisuracion de los miembros sometidos a flexion. Puesto que 
el metodo de magnificacion de momentos es un metodo aproximado, en la aplicacion 
de la Formula (10-6) deben seguirse criterios conservadores. La accion de las 
cargas gravitacionales sobre una estructura asimetrica de porticos no arriostra - 
dos producira desplazamientos laterales. 

Sin embargo, el efecto de segundo orden sobre estos desplazamientos 
laterales es despreciable y el portico puede considerarse como arriostrado si el 
desplazamiento relativo L/SL^ < 1/1500. Es decir, que el desplazamiento relativo 
A/£ = 1/1500 es el limite que separa lo que segun la definicion de M 2fa y M 2j . 
se considera como apreciable desplazamiento lateral, del que no lo es. 

La Formula (10-6) de estas Nonnas es nueva. La misma representa un 
perfeccionamiento del metodo de magnificacion de momentos de las normas del ano 
1981, que podia conducir a resultados extremadamente conservadores al aplicar un 
mismo magnificador para los momentos debidos a cargas gravitacionales y los prod£ 
cidos por cargas laterales. 

Los ensayos y los analisis teoricos han demostrado que esto era inde - 
seable en el caso de porticos no arriostrados. 

La nueva Formula (10-6) aplica a los momentos debidos a las cargas 
gravitacionales un magnificador 6^ y reserva el magnificador a los momen 

tos M 2s debidos a cargas que producen desplazamientos laterales. 

Si los momentos por cargas gravitacionales son significativamente mas 
grandes que los momentos de las cargas laterales y 6^ es grande, el momento 
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maximo, para el caso que combina las cargas grayitacionales con las laterales, pue 
de ocurrir teoricamente en una zona a mitad de altura de la columna. En este caso 


* S s H s 


la ubicacion exacta del momento maximo no se conoce y cuando 6. M 

D C 

ocurren en la misma posicion el momento maximo real no puede exceder su suma. 
aquT que las Normas usan la aproximacion conservadora para el momento mayorado 
diseno como: 


no 

De 

de 


M„ 


= 6 h M n 

b g 


6 S M $ 


St las deflexiones por carga lateral incluyen una torsion significati- 
va, al aplicar el m£todo de magnificacion de momentos puede subestimarse la magni- 
fication del momento en las columnas mas alejadas del centro de rotacion. En ta- 
les casos se recomienda un analisis de segundo orden. 

C-10.11.5.2 Al definirse la carga crftica, el problema principal es elegir una 
expresion para la rigidez El, cuyas variaciones se adapten razonablemente a los 
efectos debidos a la fisuracion, la fluencia y la no linealidad de la curva esfue£ 
zo-deformacion del concreto. El Comite 441 del ACI (Ref. 10.22) ha recomenda^ 
do que cuando no se dispone de valores mas precisos, El sea definido por las 
FSrmulas (10-10) y (10-11). Estas expresiones son una aproximacion de los lfmi- 
tes inferiores de El para las secciones usuales y por ello su empleo en el calc^ 
lo de los momentos secundarios conduce a resultados conservadores , y fueron deduci_ 
das para valores pequefios de e/h y valores grandes de P /P , donde el efecto 
de la carga axial es predominante. 

En la Figura C-10.11.5 se muestra el caracter aproximado de las ex- 
presiones de El, cuando son comparadas con los valores deducidos de los diagra - 
mas de carga-momento-curvatura en el caso de cargas no sostenidas, es decir, para 
13^ = 0. La Formula (10-10) representa el lfmite inferior de los valores de la 
rigidez mas usuales, especialmente para las columnas fuertemente armadas. La For_ 
mula (10-11) es mas simple de aplicar pero subestima en mucho el efecto de la ar- 
madura para cuantfas grandes de acero. Sin embargo, en numerosos casos, cuando 
las cuantfas de la armadura son pequenas o los efectos de la esbeltez no son muy 
significativos, la relativa simplicidad de la Formula (10-11) puede resultar ve£ 
ta josa. 

La fluencia debida a las cargas sostenidas tiende a reducir el valor 
efectivo de El. Esto se toma en cuenta dividiendo El entre (1 + B d )» donde 
S d es la relacion del momento debido a la carga permanente respecto al momento 
debido a la carga total. 

En columnas llgeramente armadas ocurre una reduccion adicional de El 
si las barras alcanzan su cedencia preraaturamente debido a las deformaciones unit£ 
rias que se inducen por la fluencia del concreto. For esta razon, tanto el 
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termino que corresponde al acero como el que corresponde al concreto de la Forrou 
la (10-10) estan divididos por el factor (1 + 6 d ). Para grandes cuantias de 
aceiro, como ocurre en las columnas mixtas, las deformaciones unitarias en el ace- 
ro por e fee to de la fluencia son insignificantes y por ello en la Formula (10-14) 
solamente el termino correspondiente a concreto se divide por el .factor (1 + & d ). 

Debido a que las columnas esbeltas de concreto armado generalmente 
tienen una cuantia de acero que no es suficientemente alta como para evitar la C£ 
dencia prematura de las armaduras, la aplicacion del factor (1 + B d ) tanto al 
acero como al concreto es mas apropiada para la Formula (10-10) que para la 
Formula (10-14). Vease la Seccion C-10.13.5. 

Observese que las Normas permiten que el valor El en la Formula 
(10-9) se tome ya sea como el valor obtenido de la Formula (10-10) o como el 
de la (10-11), en lugar de valores mas exactos como serian los obtenidos median^ 
te las relaciones momento-curvatura (Ref. 10.4). 

C-10„ll .5.3 En el calculo de « b , el coeficiente C m es un factor de correc- 
cion que toma en cuenta la distribucion de momentos a lo largo del miembro. En 
efecito, al deducir el magnificador de momentos se supone que el momento maximo 
esta en la mitad de la altura de la columna o proximo a este punto. Si el momen- 
to maximo actuante ocurre en un extremo de la columna, el diseno debe basarse so- 
bre un "momento uni forme equivalente" , C B M 2fa el cual conducirfa al mismo mo- 
mento maximo despues de la magni ficacion. (Vease la Ref. 10.22). 

C-10.11.5.4 En estas Normas los efectos de esbeltez se toman en cuenta magni fi - 
cando los momentos extremos de las columnas. Si los momentos mayorados son muy 
pequenos o nulos, el diseno de las columnas esbeltas debe basarse en la excentri- 
cidad minima dada en esta Seccion, pero no aplicadas simultaneamente en ambos 

ejes. 

Cuando la excentricidad minima controla, en el diseno se usan los 
momentos extremos mayorados de la columna para determinar la relacion a 
emplearse en la Formula (10-12). Asf se elimina la di scontinuidad entre las 
columnas con excentricidades calculadas menores que la minima y con excentricida- 
des calculadas iguales o mayores que la minima. 

Si los calculos indican que no existe momento en ninguno de los ex- 
tremos de una columna, debido a la mayor flexibilidad relativa de los miembros 
que la restringen en sus extremos, la relacion M}t/^2b tomarse igual a 
1 . 0 . 

C-10.11.6 Magnificador de Momentos para Miembros Sometidos a Flexion 

La resistencia de un portico no arriostrado contra desplazamientos la- 
terals esta gobernada por la estabilidad de las columnas y por el grado de 
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irestriccion en el extremo, que suministran las vigas del portico. SI se forman 
rotulas plasticas en las vigas que proveen la restriccion en el extremo de las co 
lumnas, la estructura se aproxima a un mecanismo y se reduce drasticamente su ca- 
pacidad para resistir cargas axiales. La Seccion 10.11.6 establece que el pro- 
yectista debe comprobar si los miembros sometidos a flexion que originan la res- 
triccion, tienen la capacidad para resistir los momentos magnificados de las co 
lumnas. 

Para porticos no arriostrados el metodo de magnificacion de momentos, 
es una mejora significativa respecto al metodo del "factor de reduccion" para 
tener en cuenta el efecto de la esbeltez en el disefio. 

C-10.11.7 Magnificador de Momentos 6 para Flexion Biaxial 

Cuando un miembro comprimido esta sometido a flexion desviada se debe 
magnificar los momentos calculados para cada uno de los ejds. Los factores de 
magnificacion son calculados considerando la carga de pandeo P c para cada eje 
|K)r separado, basada sobre la adecuada longitud efectiva k£ u y la correspondiein 
te rigidez El. La altura libre de la columna puede ser diferente en cada direc- 
tion y las relaciones de rigidez E (EI/£ c ) de 1as columnas, respecto a E (EI/JL) 
de las vigas que se empleen para el calculo de ip tambien pueden ser desiguales. 
Por lo tanto, las diferentes capacidades de resistencia al pandeo con respecto a 
los dos ejes dan lugar a distintos factores de magnificacion. 

Para el disefio de la seccion se consideran simultaneamente los dos mo- 
mentos magnificados por los respectivos valores 6. Los momentos se magnifican 
por separado con respecto a cada uno de los dos ejes para el disefio de la sec- 
cion. En las Referencias 10.8 a 10.10 se dan las gufas para este calculo. 
Notese que el momento M^ en la Formula (10-6) se refiere al "momento mayor 
en el extremo" para la flexion con respecto a un eje. Dado que estos momentos 
M^ segun los dos ejes no siempre corresponden a un mismo extremo de la columna, 
en este ultimo caso se debe verificar la condicion mas desfavorable para los dos 
extremos, considerando los momentos respectivos. 

C-10.12 TRANSMISION DE LAS CARGAS DE LAS COLUMNAS A TRAVES DEL SISTEMA DE 

ENTREPIS0 

Los requisites de este Artfculo se basan en una publicacion que estudia 
el efecto de la resistencia del concreto del entrepiso sobre la resistencia de 
las columnas (Ref. 10.34). Segun las disposiciones de este Artfculo, cuando la 
resistencia del concreto de las columnas no excede la resistencia del concreto 
del entrepiso en m£s del 40 % no es necesario tomar precauciones especiales. 
Para las columnas de concretos con resistencias mas elevadas se deben aplicar los 
mltodos de las Seccfones 10.12.1 o 10.12.2 para las columnas esquineras o de 
borde, y los m£todos de las Secciones 10.12.1, 10.12.2 o 10.12.3 para las 
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columrtas interiores con confinamiento adecuado en los cuatro lados. 

C-10.12.1 La aplicacion del procedimiento de vaciado del concreto descrito en la 
Seed on 10.12.1 requiere el vaciado en el sistema de entrepisos de dos mezclas 
diferentes de concreto. La mezcla de menor resistencia debe vaciarse cuando el 
concreto de mayor resistencia aun se encuentra en estado plastico y debe ser ade- 
cuadamente vibrada para asegurar que los concretos estan bien integrados. Esto 
requiere una coordinacion cuidadosa de las entregas del concreto y el posible uso 
de retardadores. En algunos casos de pueden requerir servicios de inspeccion adi_ 
donates cuando se usa este metodo de vaciado. Es importante que el concreto de 
mayor resistencia sea colocado en la zona de la columns antes del de menor resis- 
tencia en el resto del entrepiso, para prevenir la colocacion del concreto de me- 
nor resistencia en el area de la columna. El proyectista tiene la responsabili- 
dad de indicar en los pianos, donde deben colocarse los concretos de mayor y de 
menor resistencia. 

Las Normas definen la zona donde debe colocarse el concreto de mayor 
resistencia, como una extension de 60 cm a partir del perimetro de la columna, 
con lo cual se alejara la junta entre los concretos, de la zona donde el corte es 
mas elevado. 

C-10.13 MIEMBROS MIXTOS C0MPRIMID0S 

C-10.13.1 Las columnas mixtas se definen sin hacer distincion entre columnas com 
binadas, mixtas o tubos rellenos de concreto. No se hace referencia a otros meta^ 
les distintos del acero que se usan para refuerzo, porque su empleo conjuntamente 
con el concreto es poco frecuente en la construed on. 

C-10.13. 2 El mismo procedimiento usado para calcular la interaccion carga-momen- 
to en secciones de concreto armado puede aplicarse a las secciones mixtas. Los 
diagramas de interaccion para los tubos rellenos de concreto tendrfan una forma 
similar a los que se encuentran en las publicaciones especial izadas tal como en 
la Referencia 10.29, pero con y ligeramente mayor que 1.0. 

C-10.13. 3 y C-10.13. 4 El requisito de que* las cargas axiales asignadas con con- 
creto deben ser desarrolladas por transferencia con el mismo, signifi'ca que las 
columnas que tengan perfiles rellenos con o embutidos en concreto sin conectores 
adecuados, no pueden considerarse como columnas mixtas. La transferencia di recta 
puede desarrol 1 arse por medio de aletas, planchas, o barras, soldadas a los perfi_ 
les estructurales o tubos con anterioridad al vaciado del concreto. No es neces^ 
rio considerar los esfuerzos de compresion originados por flexion como una parte 
de la carga que debe ser desarrollada por transferencia directa. El hecho de 
rodear simplemente un perfil estructural con una envoltura de concreto puede rigi_ 
dizarlo pero no necesariamente incrementar su resistencia. 
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C-10.13.5 Puesto que las reglas de la Seccion 10.11.3 para la estimacion del 
radio de giro son sobradamente conservadoras para tubos rellenos de concreto, en 
esta Seccion se proporciona un procedimiento alternative. La formula seguida pa- 
ra evaluar El es consistente con la Seccion 10.11.5 y con ella se logra una 
estimacion conservadora de la rigidez del concreto obte'niendose una magni ficacion 
de momentos y una estimacion de resistencia conservadoras. 

C-10.13.6 Nucleos de Concreto Embutidos en Perfiles Tubulares de Acero 

Estructural 

En las secciones de concreto embutidas en perfiles tubulares. 'de acero 
estructural , el espesor de las paredes metalicas debe ser lo suficientemente 
grande para que se alcance el esfuerzo cedente longitudinal antes de que se pro- 
duzca su pandeo local. 

C-10.13.7 Armadura Helicoidal Alrededor de un Nucleo de Acero Estructural 

El confinamiento ejercido por la armadura helicoidal tiene el mismo 
efecto sobre el concreto que en el caso de columnas armadas longitudinalmente so- 
lo con barras. La presion radial ejercida por la armadura helicoidal asegura la 
interaccion entre el concreto, las barras de refuerzo y el nucleo de acero, de 
manera tal que las barras longitudinales rigidizaran y harln mas resistente la 
seccion de la columna. 

C-10.13.8 Ligaduras Alrededor de los Nucleos de Acero Estructural 

Un concreto que esta encerrado lateralmente por ligaduras es probable 
que tenga una seccion bastante delgada a lo largo de al menos una de las caras 
del nucleo de acero y no se deberfa suponer que hay una interaccion comp! eta en- 
tre el nucleo, el concreto y cualquier armadura longitudinal. Dado que el concr£ 
to tiende a separarse de las caras lisas del nucleo de acero, para mantener. el 
concreto alrededor del nucleo es razonable que se requiera mas ligaduras que las 
necesarias para las columnas corrientes de concreto armado. Debido a la probable 
separacion entre el nucleo de acero y el concreto para grandes deformaciones , las 
barras longitudinales seran inefectivas para rigidizar la seccion aun en el caso 
de que fuesen capaces de soportar fuerzas de compresion. Finalmente, la resisted 
cia cedente del nucleo de acero deberfa limitarse a aquella que corresponde a de- 
formaciones que puede admitir el nucleo sin que se produzca el desprendimiento 
del concreto. Se ha supuesto que el concreto comprimido axialmente no se despren 
dera para deformaciones menores de 0.0018, por lo que la resistencia cedente 
de 0.0018 x 2100000 igual a 3780 kgf/cm 2 representa el lfmite superior del es 
fuerzo maximo aprovechable en el acero. 
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C-10.14 RESISTENCIA DEL CONCRETO AL APLASTAMIENTO 

C- 10 .14.1 Este Articulo trata de la resistencia al aplastamierito del concreto en 
Los apoyos. El esfuerzo permisible de 0.85 se basa en los ensayos estudia - 
dos en la Referenda 10.36. (Vease tambien el Articulo 15.8). 

Cuando el area de apoyo es mayor que el area cargada en todos los lados, 
el concreto circundante confina el area de apoyo produciendose un incremento en 

la resistencia al aplastamiento. No se da el espesor minimo para el miembro de 

apoyo y usualmente este estara controlado por los requisitos de corte del' Artict£ 
lo 11.10. 

Cuando la superficie de un apoyo es inclinada-o escalonada se puede tod^ 
via aprovechar la condicion que el miembro del apoyo es mas grande que el area 

cargada, en el caso en que las superficies laterales del bloque de apoyo (o de 

la piramide o cono inscritos) no tengan una pendiente muy pronunciada. La Figu^ 
ra C-10.14 ilustra la aplicacion del cono o piramide truncados para encontrar 
Estos conos o piramides truncados no deben confundirse con las trayectorias 
segun las cuales se distribuyen las cargas a medida que se transmiten hacia abajo 
a traves del apoyo, pues la envolvente de estas trayectorias tendria una mayor 
pendiente. Sin embargo los conos o piramides truncados tienen las caras con pen- 
dientes mas suaves para asegurar que existe concreto confinando la zona de esfue£ 
zos elevados. A^ es el area cargada, que no puede ser mayor que el area o placa 
de apoyo. 
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Figure 010.2.6 DIAGRAMA TIPICO DE LA RELACION ESFUERZO 
DEFORMACION DEL CONCRETO EN COMPRESION 
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Flgura C-10.3.2 POSICION DEL EJE NEUTRO PARA LAS 

FALLAS EN TRACCION, BALANCEADA, 
Y EN COMPRESION 
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Condiciones de Falla Balanceada 


p b = 


0.85 f' 6300 
c 


6300 + f 


6300 


c b = d 


6300 + f 


Condiciones de Diseno 


c- = 0.75 c h = d 
max b 


4725 


6300 + f 


para c < c - 
- ma 


max 


c = 


a , f 
s . y . 


3j 0.85 r b 


A f 

s y 

0.85 f' b 
c 


* M = * [A f d (1 - 0.59 p —JL. ] = 

n -> y ^ i 


= o, [A f (d - *)] 

s y 2 


Figura C-10.3.3(a): Resistencia de las secciones rectangul ares 

simplemente armadas. 



C -98 


COVENIN-MINDUR 1753 


t—M 


a; 


-d’ 


TFr 

a l 


p 

lo.oos 

j7 


0.83 fr 


7? -r- 

A**A t 1 + A$t 




s 

A *1 


T, 

• 



.a: 


iC; ^Aifi.-^bdf.j 
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Condiciones de Falla Balanceada 


P b = % + ^ 


' sb 


c b = d 


6300 


6300 + f 


donde: 

bu = cuantia de armadura balanceada para una seccion rectangular simplemente 
b 

armada. 

f' = esfuerzo en la armadura comprimida para las condiciones de deformacion 
sb 

balanceada. 

Condiciones de Diseno 


c - = 0.75 c. = d 

max b 


4725 


6300 + f 


para c < c - 
K - max 

A - A* 0.85 8-t fi d 1 

Si 1 > - — - — 


6300 


b d 
a 

h 

siendo a = 


f d 

y 

j_ (A s - »;> f , 

B, 0.85 f‘ b 
1 c 

- a ;> f , 

0.85 f 1 b 
c 


6300 + f 


M n = <)) C( A & - Aj) f (d - j) + A^ (d - d')] 


En el caso contrario cuando 

A - A' 0.85 B f’ d' 
s s < l c 


6300 


b d 


f y d 


6300 + f 


se puede despreciar la armadura en compresion y calcular <j> M y c segun las 

n 

formulas de la Figura C-10.3.3(a) 

Figura C-10.3.3(b) ; Resistencia de las secciones rectangul ares doblemente 


armadas . 
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C = b w p |C Q03fi C } =OB3f^ ( b-b w )h f 

"*w — Cf = Tj = Ajf fy 

V^ b « df » T f =^b w df y 


T =VH bdf » 


Condiciones de Falla Balanceada 

P b = — ( P b + P f ) 
b 

donde: 

El subfndice w se refiere al ancho del alma b w y el subfndice f se refiere 
al ancho de los salientes del ala b - b 


p b 


= cuantfa de armadura balanceada para una seccion rectangular simplemente 


armada. 

A 

p = — : cuantfa de armadura de acero en traccion A - necesaria para de- 
w sarrollar la resistencia en compresion de los salientes del ala. 
c f 0.85 f- (b - b w ) h f 

st " f f 

y y 

Condiciones de Diseno 

Cuando el espesor del ala comprimida es menor que "a" 
b 

p - = 0.75 - 2 - (p. + p ) 

H max b b f 

♦ H n - ♦ [(A s - A sf ) f y (d - 0.5 h f )3 

0.85 f* (b - b ) h. 


donde A 


sf 


Figura C-10.3.3(c): Resistencia de las secciones T simplemente 

armadas. 
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RECUBRIMIENTO OE 3.5 cm 


Figura C-10.6 AREA EFECTIVA DEL CONCRETO EN 
TRACCION .VIGA CON CINCOBARRAS 
DE 35.8 mm ( N°11 ) 



COVENIN-MINDUR 1753 


C-101 



. m Z(EI/^ C ) MIEMBROS COMPRIMIDOS 
* “ 2 (El / i ) DE MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION 

k- FACTOR OE LON6ITUO EFECTIVA 


Figura C- 10.11.2 FACTORES DE LONGITUD EFECTIVA 
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Pit / Po 

(a) FORMULA 110-10) 



P n /Po 

(b) FORMULA (10-11) 


FIGURA C- 10.1 1.5 COMPARACION DE LAS FORMULAS PARA 

El CON LOS VALORES OBTENIDOS DE 
LOS DIAGRAMAS MOMENTO-CURVATURA. 
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Figura C-10.14 APLICACION DE LO ESTABLECIDO EN 
ARTICULO 10.14 PARA OBTENER 
A 2 EN APOYOS CON CARAS ESCALONADAS 
0 INCLINADAS 
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CAPITULO C-ll CORTE Y TORSION 

Este Capttulo incluye las disposiciones para miembros de concreto sometidos 
a corte con o sin torsiSn. El concepto de corte por friccion (Articulo 11.6) 
es particulannente aplicable para el di seno de los detalles de armadura en es- 
tructuras prefabricadas. Se incluyen disposiciones especiales para vigas-pared 
(Articulo 11.7), mensulas (Articulo 11.8), y muros estructurales (Articulo 

11.9) . Las disposiciones para el corte en losas, placas y zapatas (Articulo 

11.10) incluyen un procedimiento de diseno de parrillas que forman el refuerzo 
de corte en los apoyos sobre columnas (Seccion 11.10.4). 

C-ll .1 RESISTENCIA AL CORTE 

C-ll. 1.1 En estas Normas las formulas basicas estan expresadas en funcion de 

las fuerzas cortantes en lugar de los esfuerzos cortantes. Ademas, las formulas 

de diseno se presentan destacando la diferencia entre la fuerza cortante requeri_ 

da o mayorada V y la resistencia de diseno al corte d> V . Esta distincion 
u n 

entre las resistencias requeridas y las resistencias de diseno aclarara la apli- 
cacion del factor de minoracion de resistencias <j> para corte. Vease el Capitii 
lo C-9 para una discusion adicional de los conceptos y la nomenclature del disjs 
no a la rotura. 

Como es usual, la resistencia al corte se basa en un esfuerzo cortante 

promedio sobre la seccion efectiva completa b d. 

w 

Los ensayos han indicado que el esfuerzo cortante promedio sobre la 

seccion efectiva completa puede aplicarse para secciones circulares (Ref, 11.1). 

Al definir d (Articulo 11.0) como la distancia desde la fibra extrema compri- 

mida hasta el baricentro de la armadura longitudinal de la mitad opuesta del 

miembro, se trata de cubrir el caso de las secciones circulares sometidas solo 

a cargas transversales , para las cuales b se toma como el diametro del cfrcu- 

w 

lo. 

En losas y placas nervadas con nervios de seccion trapezoidal someti - 
dos a traccion por flexion, el uso de b igual al promedio del espesor del ner 
vio en la seccion proporciona una estimacion satisfactory de la resistencia al 
corte. Los ensayos (Refs. 11.42 y 11.43) han indicado que si en la losa o 
placa con nervios de seccion trapezoidal se produce compresion por flexion en la 
parte mas angosta de los nervios, la mejor estimacion *de la resistencia al corte 
se obtiene cuando b^ se toma igual al espesor mfnimo del nervio. (Con b^ 
igual al espesor promedio del nervio el valor medio de la relacion entre resis - 
tencia de ensayos y resistencia calculada fue de 0.86 mientras que con b 

w 

igual al espesor minimo del nervio, esta misma relacion de resistencia fue de 
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En un miembro sin armaduras de corte se supone que el alma de concreto 
resiste las fuerzas cortantes. En un miembro con armaduras de corte se admite 
que tanto la zona comprimida del concreto como dicha armadura resisten las fuer- 
zas cortantes. En ambos casos la resistencia al corte asignada al concreto 
es la misma y se toma igual al corte que produce una significativa fisuracion in- 
clinada. Estas hipotesis se discuten en las Referencias 11.1 a 11.4. 

En las vigas de concreto se forman dos tipos de grietas inclinadas: 
las fi suras de corte del alma y las fi suras de corte-fl exion. Estos dos tipos de 
agrietamiento inclinado se ilustran en la Fig. C— 11 .1.1. 

Las fisuras de corte del alma comienzan en un _ punto interior de un miem 
bro cuando los esfuerzos princi pales de traccion superah la resistencia en trac- 
cion del concreto. Las fisuras de corte- flexion se inician por una fisuracion de^ 
bida a la flexion, incrementandose los esfuerzos cortantes en el concreto en la 
zona donde terrainan estas fisuras. Las grietas de corte- flexion se desarrollan 
cuando los esfuerzos cortantes y de traccion combi nados eXceden la resistencia en 
traccion del concreto. 

El agrietamiento inclinado en miembros de concreto generalmente se ori- 
gina por la flexion y el corte combinados. Las fisuras de corte del alma general_ 
mente se. producen cerca de los apoyos de las vigas-pared del alma delgada, o cer- 
ca de los puntos de inflexion o de los extremos de las vigas continuas, particu 
larmente si las vigas estan sometidas a traccion axial. 

La resistencia al corte V c> asignada al concreto se calcula de acuer- 

do al Articulo 11.3. 

Las aberturas en el alma de un miembro reducen su resistencia al corte. 
Los efectos de estas aberturas pueden estudiarse en las Referencias 11.38 y 
11.39. 

C-ll.1.2 En miembros de altura variable, el esfuerzo de corte en cualquier sec- 
cion es incrementado o disminufdo por la componente vertical de los esfuerzos de 
compresion inclinados debidos a la flexion. Los metodos de calculo se describen 
en varios libros de texto. (Referenda 11.5). 

C-ll.1.3 La resistencia al corte aumenta cerca de cargas concentradas o reaccio- 
nes, cuando estas introducer esfuerzos de compresion en el miembro. Consecuente- 
mente, estas Normas permiten el di seno para la fuerza cortante mayorada maxima 
V u , a una di stand a d del apoyo. 

Las condiciones tipicas de apoyo para las cuales puede usarse la fuerza 
cortante mayorada a una di stand a d del apoyo incluyen: 

Miembros apoyados por contacto en su borde inferior, tal como se mues- 

tra en la Figura C-ll. 1.3(a). 
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Miembros unidos monol iticamente con otros, como se ilustra en la Figu^ 
ra C-ll. 1.3(b). 

Las condiciones de apoyo para las cuales estas disposiciones no deben 
aplicarse incluyen: 

Miembros unidos monol iticamente a otros que >e sirven de apoyo, y que 
estan sometidos a traccion tal como se muestra en la Figura C-ll. 1.3(c). En es- 
tos casos la seccion critica para el corte debe tomarse en la cara del apoyo. 
Ademas, debe investigarse el corte dentro del nodo y colocarse una armadura es- 
pecial en las esquinas. 

Miembros cargados en tal forma que se producen variaciones granaes en 
la fuerza cortante entre el apoyo y la distancia d del mismo. Esto ocurre co- 
munmente en las mensulas y en las vigas donde se aplica una carga concentrada 
proxima al apoyo, como se muestra en la Figura C-ll. 1.3(d). En este caso debe 
usarse para el diseiio el corte en la cara del apoyo. 

C-ll. 2 CONCRETO LIVIANO 

C-ll. 2.1 Se dan dos procedimientos alternatives para modificar las disposiciones 
sobre corte cuando se usa concreto con agregado liviano, los cuales se aplican 
unicamente a los terminos de las formulas de este Capitulo que contienen / ft 

C-ll. 2. 1.1 La resistencia al corte del concreto depende de su resistencia a la 
traccion. Para el concreto de peso normal, la resistencia a la traccion indirec- 
ta f ^ es aproximadamente igual a 1.8 / . Por lo tanto, cuando se conoce 
f para un congreto de agregado liviano en particular (Seccion 4.1.5), el va- 
lor f ct /1.8 puede sustituir todos los valores de / f£ que afectan a V c , T c 

y M , en las formulas de este Capitulo. Los ensayos (Ref. 11.6 y 11.7) han 
cr 

comprobado que este es un procedimiento valido. Sin embargo, los valores calculi^ 
dos de la resistencia al corte para el concreto liviano no deben ser superiores a 
los del concreto de peso normal; por lo tanto, en los calculos, el valor f C |./1.8 
no debe tomarse mayor que / f^ . 

C-ll. 2. 1.2 La resistencia a la traccion del concreto liviano (con o sin reempla^ 
zo de arena) en forma simplificada puede tomarse como una proporcion fija de la 
resistencia a la traccion del concreto de peso normal (Ref. 11.8). Si el agreg£ 
do es liviano en su total i dad se aplica un factor modificador de 0.75 a los va- 
lores de la resistencia al corte correspondient.es a concreto de peso normal. Si 
se combina arena natural con agregado grueso liviano, el factor de modification 
es de 0.85. Se permite una interpolation lineal para el caso de un reemplazo 
parcial del agregado fino por arena. El uso de los factores 0.75 para el con- 
creto "totalmente liviano" y 0.35 Dara el concreto "liviano con arena" im- 
plica un valor de 1.35 y 1.53 para la relacion f^// T , respectivamente. 
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Estos valores se basan sobre datos obtenidos de ensayos sobre muchos tipos de co£ 
creto estructural con agregado liviano (Ref. 11.2 y U.9). 

C-11.3 RESISTENCIA AL CORTE ASIGNADA AL CONCRETO 

C-U. 3:1.1 y C-11.3. 2.1 La Formula (11-6) es la expresion basica para la re - 
sistencia al corte de miembros sin armaduras de corte. La formula supone que la 
resistencia al corte aprovechable del concreto se agota cuando comienza a produ - 

cirse el agrietamiento inclinado. 

Los proyectistas deben tener en cuenta que la resisten- 
cia al corte es afectada por las tres variables que aparecen en la Formula 
(11-6): /T 1- (como una medida de la resistencia a la traccion del concreto), 

p , y V d/M . Sin embargo, algunos resultados de investigaciones (Ref. 11.10 
y 11.11) indican que la Formula (11-6) sobrestima la influencia de f' Q y 

subestima la influencia de p w y ^ u d/M u . Ademas en las. Referencias 11.12 y 
11.13 se senala que la resistencia unitaria al corte V c /b w d disminuye a medida 
que aumenta la altura o espesor total del miembro. 

El valor minimo de igual a V y d en la Formula 

(11-6) es para limitar V c cerca de los puntos de inflexion. 

Para la mayona de los disefios, es conveniente suponer 

que el segundo termino de la Formula (11-6) es igual a 0.03 / fj. quedando 

V = 0.53 /T - b d, . como se permite en la Seccion 11.3.1.1. 
c c w 

C-ll. 3. 1.2, C-11.3. 2.2 y C-11.3. 1.3, C-11.3. 2. 3 Las Formulas (11-7) y (11-8), 
para los miembros sometidos a compresion axial simultaneamente con corte y 
flexion, se deducen en la Referencia 11.2. 

5i se aumenta progresiva - 

mente, el valor de V c calculado por medio de las Formulas (11-6) y (11-7) e£ 

cedera el lfmite superior dado por la Formula (11-8) sin que el valor de M m 

dado por la Formula (11-7) se torne negativo. Ademas, el valor de V c que se 
obtiene por la Formula (11-6) no tiene significado fi'sico cuando se sustituye 
un valor negativo de M m . En estas condiciones, para calcular V c se debe usar 
la Formula (11-8) o la (11-4). La Formula (11-9) se incluye para el caso de 
traccion axial combinada con corte y flexion. 

Los valores de V c para los 
miembros sometidos a corte y carga axial se ilustran en la Figura C-11.3. Debi- 
do a la complejidad de la Formula (11-6) y (11-7), se permite el uso de las 
disposiciones. alternativas de diseno segun la Formula (11-4). Para miembros so- 
inetidos a compresion axial, se puede r.ambien optar por el uso del valor de 
V = 0.53 /T~‘ b d despreciando el incremento de V c debido a la compresion 

axial N y . 
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En la Referenda 11.4 se dis- 

cuten estas formulas y se comparan con resultados experimentales . 

Las expresiones para el calculo 
de V c son aplicables a miembros de seccion circular, siendo b w el diametro de 
la seccion y d la distancia entre la fibra extrema en compresion y el baricen - 
tro del refuerzo en traccion de la mi tad opuesta del miembro, como se indica eri 
la Figura C-ll.3.1 (Referencias 11.49 y 11.50). 

C-ll.3.1. 4 Vease la Seccion C-ll.5.1. 

C— 1 1.4 RESISTENCIA AL CORTE ASIGNADA A LAS ARMADURAS 

C- 1 1.4.2 La limitacion de la resistencia cedente de disefio de las armaduras de 
corte a 4200 kgf/cm 2 , tiene por objeto control ar el ancho de las fi suras diago- 
nales. Ademas, un acero de resistencia mas elevada puede tener un comportamiento 
fragil cerca de los dobleces agudos. 

C-ll.4.3 Es esencial que las armaduras de corte (y torsion) esten adecuadamen- 
te ancladas en ambos extremes, para ser completamente efectivas en los dos lados 
de una posible fisura inclinada. Esto generalmente requiere un gancho o doblez 
en el extreme de la armadura como lo dispone el ArtTculo 12.12. 

C-ll.4.4 LTmites de Separacion para Armaduras de Corte 

En la Figura C-ll.4.4 se ilustra la separacion de armaduras de corte, 
segun el ArtTculo. 11.4. 

C-ll.4.5 Armadura Minima de Corte 

La armadura de corte restringe el desarrollo de la fisuracion diagonal, 
y por lo tanto aumenta la ductilidad y advierte la fa 1 1 a . Tal armadura es de 
gran importancia si un miembro es sometido a una inesperada fuerza de traccion o 
a una carga catastrofica. Consecuentemente se requiere un area minima de la arma_ 
dura de corte no menor que la dada por la Formula (11-10) en cualquier caso 
donde la fuerza cortante mayorada total V sea mayor que la mi tad de la resis- 
tencia al corte asignada al concreto <J> V c . Los requisitos del area minima para 
la armadura de corte no se aplican a algunas clases de miembros: losas, placas y 
zapatas; entrepisos nervados y vigas planas. En las losas, placas y entrepisos 
nervados no es necesaria la armadura minima al corte debido a la posibilidad de 
colaboracion en la resistencia entre las zonas debiles y fuertes. 

En las llamadas vigas planas formando parte de entrepisos, aunque las 
Normas las eximen del requisito de estribos mTnimos cuando: 
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a veces es necesario colocar armadura transversal, tanto por razones puramente 
constructivas como para el arriostramiento de la armadura longitudinal comprimi 

da. 

C-ll.4.5.2 Tal como se define en la Subseccion 11.4.5.1, la armadura de corte 
puede omitirse en otros miembros, diferentes a las losas y placas, zapatas, entr£ 
pisos nervados y vigas planas, si se demuestra por medio de ensayos ffsicosr que 
la resistencia requerida puede desarrollarse cuando no se colocan las armaduras 
de corte. 

Cuando se ensaya un miembro para demostrar que sus resistencias al 
corte y flexion. son adecuadas, se conocen sus dimensiones reales y las resisten 
cias de los materiales, por lo tanto, el factor de reduccion de resistencia <J> se 
tomara igual a uno, es decir, las resistencias de disefio seran V n y M n « Con 
esto se garantiza un margen de seguridad satisfactorio para el caso en que la re- 
sistencia real de los materiales en obra fuese menor de la especi ficada, o las 
dimensiones del miembro fuesen erroneas, de manera que haya una reduccion en la 
resistencia del miembro. 

Si el miembro esta restringido, el desarrollo de fuerzas y momentos 
en el mismo por efecto de acciones como asentamiento diferencial, fluencia, re- 
traccion y cambios de temperatura, puede causar una reduccion signi ficativa en la 
resistencia al corte cuando se omite la armadura del alma. Por lo tanto, se con- 
sidera necesario que estos efectos esten simulados en todo ensayo cuyo objetivo 
es demostrar una resistencia adecuada al corte cuando no existan refuerzos de 
corte en el alma del miembro. 

Cuando en los miembros sometidos a flexion actuen cargas repetidas, 
en el disefio debe tomarse en cuenta la posibilidad de la formacion de fisuras in- 
cl inadas de traccion diagonal bajo cargas apreciablemente menores que para las 
correspondientes estaticas. En tales ci rcunstanci as , es prudente usar por lo me- 
nos la armadura minima de corte dada por la Formula (11-10), aun cuando ensayos 
o calculos basados en cargas estaticas indiquen que no se requiere armadura de 
corte. 

C— 1 1 .4.5.4 Cuando un miembro esta sometido a un momento de torsion mayorado T y 
superior a <*> (0.13 /~T~ Z x 2 y) la cantidad minima de la armadura transversal 
del alma para corte y torsion combinados es de 3.5 b w s/f^. Notese que es 

el area de las dos ramas de un estribo cerrado, mientras que es el area de 

una sola rama de un estribo cerrado similar. 

C- 11 .4.6 Disefio de las Armaduras de Corte 

El disefio de las armaduras de corte se basa sobre una forma modificada 
de la analogia de la viga de celosfa. Esta analogia supone que el. corte total es 
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resistido por las armaduras de corte. Sin embargo una investigation extensa, tan- 
to en miembros no pretensados como en los pretensados, ha indicado que las armadu- 
ras de corte .necesitan disenarse para resistir solo el corte en exceso del que cau^ 
sa la fisuracion inclinada. Las Formulas (11-12), (11-13) y (11-14) estan 

en. funcion de la resistencia al corte 
carlas directamente en las Formulas (11-1) y 
ras de corte perpendiculares al eje del miembro, su area requerida A y se calcula 
por las Formulas: 


V s asignada a las armaduras a fin de apli- 
(11-2). Cuando se utilizan armad^ 


u - 


u - 


u - 


♦ v r 


♦ (v c + v s ) 


V c + 


* A, 




( 11 - 1 ) 

( 11 - 2 ) 

( 11 - 12 ) 


Despejando A v se obtiene: 


<*„ - * *C> s 


* V 

En miembros de seccion circular, A y es el doble del area de la barra 
que constituye el zuncho o ligadura, y d es la distancia entre fibra extrema en 
compresion y el baricentro del refuerzo en traccion de la mitad puesta del miem- 
bro. 

Similarmente, cuando se usan estribos inclinados como armaduras de cor- 

te: , . 

(V u - * V c > s 


f (sen a + cos a) d 
y 


Cuando la armadura de corte consiste de una sola barra o un solo grupo 
de barras paralelas, todas dobladas a la misma distancia del apoyo: 


<*) f sen a 


donde (V - <j> V c ) no debe exceder de 4> 0.8 / b w d. 

C-11.5 RESISTENCIA DE CORTE Y TORSION C0MBINAD0S PARA MIEMBROS CON SECCIONES 
RECTANGULARES 0 CON ALAS 

Los criterlos de dlsefio para la torsion se basan en el informe del Comite 
438 del ACI (Ref. 11.14) y estSn analizados e ilustrados como ejemplos en las 

Referencias 11.15 a 11.17. 
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C— 11.5.1 Esta Seccion permite despreciar la torsion en el diseno si el momento 
de torsion mayorado T u es menor que (0.13 / £ x 2 y). Este limite para 
el momento de torsion se establecio teniendo en cuenta que el mlsmo produce un 
esfuerzo cortante maximo de 0.39 J 'f'~~ , el cual corresponde aproximadam'ente a 
un 25 % de la resistencia a la torsion pura de un miembro sin armadura de cor - 
te. En la Referenda 11.14 se Indica que esta simplificacion es aceptable, por 
cuanto una torsion de tal magnitud no causara una reduccion si gni ficativa en la 
resistencia de agotamiento ni en flexion ni en corte. 

En estos criterios de diseno por la torsion no se ha incluido el efecto 
de alabeo restringido. Sin embargo en el diseno de secciones abiertas de pared 
delgada puede ser necesario considerar este efecto. 

C-ll.5.1.1 El calculo de la sumatoria Z x 2 y para secciones con alas depende de 
la seleccion de los rectangulos componentes. Estos rectangulos no deben solapar- 
se. En el caso normal, donde los estribos cerrados estan ubicados en el alma co- 
mo se muestra en la Figura C-11.5.1(b) la cantidad Z x 2 y se debe tomar como 
los valores x 2 y correspond!* entes al alma, extendiendose sobre toda la altura de 
la seccion, mas los valores x 2 y correspondientes a los salientes. Sin embargo 
en el caso especial de secciones, tales como la que se muestra en la Figura 
C-11.5.1(c), serfa mas ventajosa ubicar el estribo cerrado en el rectangulo compo^ 
nente superior, que es el de mayor espesor. En este ultimo caso, la sumatoria 
Z x 2 y debe tomarse como el valor x 2 y del rectangulo superior y sumarle el 
correspondiente al rectangulo inferior. En el caso de miembros sin armaduras en 
el alma, los rectangulos componentes no deben sol aparse y pueden tomarse de tal 
manera que resulte el valor mas alto posible para Z x 2 y. 

C-ll.5.1.2 Los criterios de diseno del Articulo 11.5 pueden aplicarse a sec - 
ciones en cajon con un espesor de pared igual o mayor que x/4. Si el espesor de 
la pared es menor que x/4, la resistencia a torsion de una seccion en ca- 
jon sera menor que la de una viga maciza comparable. Esta reduccion se toma en 
cuenta mediante el factor 4h c /x, 1° cual es conservador cuando se compara con 
los resultados de los ensayos. Este criterio conservador es deseable, pue.s las 
vigas huecas con paredes delgadas, sometidas a torsion, pueden fallar fragilmente 
en comparacion con la fa 1 1 a duct i 1 de vigas macizas. Ademas, la relacion del mo- 
mento de torsion de fisuraciSn al momento de torsion de agotamiento decrece a me- 
dida que el espesor de la pared se reduce. 

El espesor minimo de x/10 evita la flexibilidad excesiva y el posi- 
ble pandeo de la pared. Si h es menor que x/10 el diseno de la seccion debe 
considerar la rigidez torsional de la seccion hueca. 
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Las secciones ert cajon tieren armaduras de torsion longitudinales, 
con menos de ocho barras distribuidas alrededor de su pertmetro, deben tener un 
chaflan en cada esquina interior con un cateto minimo de x/6. Cuando haya ocho 
o mas barras, los chaflanes deben tener un cateto no menor de x/12, sin que sea 
necesario que este exceda de 10 cm. 

C-ll.5.2 y C— 11 .5.3 En el diseno por torsion de estructuras de concrete armado 
se pueden distinguir dos casos (Ref. 11.18 y 11.19): 

a. Torsion de equilibrio: Cuando no es posible reducir los momentos de torsion 
para redistribuci6n~ de fuerzas internas (Section 11.5.2), puesto que los 
momentos de torsion se necesitan para equilibrar la estructura. 

b. Torsion de compatibilidad: Cuando sT es posible reducir los momentos de tO£ 

sion para redistribution de las fuerzas internas despues de la fisuracion 
(Seccion 11.5.3). Esto ocurrira por ejemplo en una viga principal si la 

torsion se origina por la rotacion torsional del miembro para mantener la 

compatibilidad de las defbrmaciones (Ref. 11.20). 

La aplicacion de ambas condiciones de diseno se ilustra en 
las Figuras C-ll.5.2 y C-ll.5.3. En el caso (a) se debe disenar los miem- 
bros a torsion de acuerdo con las Secciones 11.5.4 a 11.5.10, para resistir 
la total i dad de los momentos de torsion de diseno. 

En el caso (b) la estructura puede analizarse usando las 
condiciones de equilibrio y compatibilidad. Antes de la fisuracion, la rigidez 
torsional requerida en las formulas de compatibilidad puede basarse sobre la sec- 
cion no fisurada de acuerdo a la teoria de St. Venant. Sin embargo, en la fisu- 
racion por torsion, se produce un giro grande bajo un momento torsor esencialmen- 
te constante, produciendose una gfan redistribucion de fuerzas en la estructura 
(Refs. 11.18 y 11.19). Si se aumenta las armaduras de torsion se incrementa el 
momento torsor de agotamiento. Sin embargo, esto no es necesariamente deseable, 
dado que este momento de torsion de agotamiento incrementado no puede alcanzarse 
sin una deformacion mayor .(Ref. 11.21). El momento torsor de fisuracion es casi 
insensible a la cuantia de la armadura de torsion y, para el caso de la carga com 
binada aquf considerado, corresponde un esfuerzo de torsion de aproximadamente 
1.06 /T 7 — . Por lo tanto, cuando el momento torsor supera el momento torsor de 
fisuracion, se puede usar un metodo simple para analizar Is estructura (Refercn 
cid 11.19). Es decir, en tdl cdso, se puede suponer que en Ids secciones criti - 
cds se tiene un momento de torsion mayorado mlximo de <j> (1.06 / T l x 2 y/3). Pa_ 
ra dsegurer Id suficiente ductiliddd y pdrd 'control dr el dncho de las fisuras, se 
deben proporcionar armaduras de corte para desarrollar un momento torsor de agota_ 
miento igual al de fisuracion. En este caso, las condiciones de compatibilidad 
no son ya necesanias y el momento torsor mayorado de agotamiento, a lo largo de 
la viga, puede determinarse estaticamente. 
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Cuando el momento torsor mayorado se calcula para un estado 
previo a la fisuracion, mediante analisis elastic© considerando las propiedades 
de la seccion sin fisurar, y su valor esta entre $ (0.13 / f ^ Z x 2 y) y 
<t> (1.06 Z x 2 y/3), las armaduras de torsion pueden disenarse usando los mo- 
mentos de torsion calculados reales. Un caso tipico en el cual los momentos tor- 
sores pueden redistribuirse, es el de una viga de borde en la cual se empotran , 
de un lado solamente, vigas de entrepiso o una losa, como se ilustra en la Figura 
C— 11 .5.3. Si a tales miembros se tranfieren los momentos de una losa cargada uni_ 
formemente (o de vigas muy juntas), el momento torsor sera cero en el centro de 
la 1 uz * Por lo tanto, las armaduras de torsion pueden reducirse hacia el centro 
de la luz, de acuerdo a una distribution lineal del momento torsor, pero hasta 
una cuantfa no menor que la minima especificada en la Subsection 11.4.5.4. 

Es aconsejable un analisis mas exacto en el caso de disposi_ 
ciones especiales para las cuales se producen rotaciones de torsion importantes 
en una longitud limitada del miembro, tal como. las producidas por un momento tor- 
sor grande ubicado cerca de una columna rfgida. 

C— 11 .5.4 Esta disposicion es analoga a la de la Seccion 11.1.3. 


C-ll.5.5 Resistencia a Momento Torsor 

Esta disposicion es analoga a la de la Seccion 11.1.1. La resistencia 
a momento torsor de un miembro de concreto sin armar con seccion rectangular pue- 
de expresarse por: 

T = ax 2 yf t 


donde a es un coeficiente que depende de la relation y/x, siedo x e y la 
menor y la mayor dimension de una seccion rectangular, y la resistencia a 
la traccion del concreto. El coeficiente a varia desde 0.208 a 1/3 en la 
teoria elastica y desde 1/3 a 1/2 en la teorfa plastica. Sin embargo, una 
teoria que se basa en el mecanismo de flexion para la falla en torsion demuestra 
que a puede tomarse como 1/3 (Ref. 11.15). Este valor del coeficiente coinc^ 
de con el maximo de ct en la teoria elasti'ca, y con su minimo en la teoria plas- 
tica. Por simplicidad se adopta para a el valor de 1/3 que ha sido recomenda^ 
do por el Comite 438 del ACI (Ref. 11.14). 

Se supone que la resistencia a momento torsor de una seccion con alas 
es igual a la suma de las resistencias a momento torsor del alma y de las alas. 
Ensayos sobre miembros aislados han comprobado que esta suposicion es conservado- 
ra en el caso en que el saliente del ala no exceda de tres veces su espesor. El 
Comite 438 del ACI recomienda estas reglas de disefio para vigas que se cons - 
truyen monol i ticamente con losas. como se muestra en la Figura C-ll.5.2. Puesto 
que el esfuerzo cortante debido a la torsion es una medida de la traccion 
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diagonal, se puede reemplazar f en la formula anterior por el esfuerzo de co£ 
te v t proveniente de la torsion. Por lo tanto despejando T: 

v + Z x z y 

T = JE 

3 

donde Z x 2 y es la suma de los valores correspondientes a los rectangulos compo 
nentes de la seccion que resiste la torsion. El momento torsor 1 finite por debajo 
del cual se podrfan despreciar los efectos de torsion se expresa por la formula: 

T u = <j> (0.39 rr^ = <f> (0.13 /TT E X 2 y) 

y los otros momentos torsores se deducen en forma seme j ante. 

C-ll.5.6 Resistencia a la Torsion Asignada al Concreto 

C— 11 .5.6.1 La Formula (11-17) se basa en. un lfmite para los esfuerzos cortan- 
tes debidos a la torsion de 0.63 /~P7 - En el caso de torsion pura se supone 
que este valor es el esfuerzo con el que el concreto contribuye a la resistencia 
de agotamiento en torsion. Este esfuerzo cortante corresponde a un momento tor- 
sor igual al 40 % del momento torsor de fisuracion de una viga sin armaduras 
en el alma. Consecuentemente este esfuerzo predice en forma conservadora la fi- 
suracion y falla por torsion de un alma sin refuerzos. Este criterio conserva - 
dor se justifica por dos fazones. En primer lugar, la resistencia a torsion de 
una viga sin armaduras en el alma puede reducirse hasta la mitad debido a la 
aplicacion simultanea de momentos flectores y torsores; por lo tanto, al limitar 
los esfuerzos de corte por torsion a los que corresponden al 40 % del momento 
torsor de fisuracion, se puede despreciar el efecto del momento flector en la 
resistencia a torsion de vigas sin armaduras en el alma. En segundo lugar, los 
miembros sometidos a grandes momentos de torsion deben disenarse con armaduras 
de torsion. 

En el caso de torsion, corte y flexion combinados, la interaccion de 
la torsion y el corte se' toma en cuenta por medio de una curva circular (Ref. 
11.15). Los denominadores en las Formulas (11-17) y (11-5) fueron deducidos 
considerando esta curva (Refs. 11.14 y 11.17). 

Aunque el efecto de la flexion no esta explfcito en las Formulas 
(11-17) y (11-5), esta considerado al adoptar como lfmite un esfuerzo de cor- 
te por torsion que corresponde a un 40 % del momento torsor de fisuracion. De 
aquf que para las vigas sin armaduras de torsion en el alma estas formulas son 
conservadoras para cualquier combinacion de torsion, corte y flexion. 

C-ll.5.6. 2 El efecto de la traccion axial sobre el momento torsor, al producir- 
se la fisuracion diagonal por traccion, aun no ha sido estudiado 
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experimentaTmente. Puesto que el efecto teorico de la traccion axial sobre el mo 
mento torsor de fisuracion es similar a su efecto sobre el corte, en el estado de 
fisuracion diagonal por traccion, se aplica a la torsion el mismo coeficiente de 
reduccion que el usado en la Formula (11-9). 

C- 11.5.7 Requisitos para las Armaduras de Torsion 

C-ll.5.7.1 y 11.5.7.2 Se permite aqui un metodo simple y conservador para disp£ 
ner las armaduras de torsion que consiste en agregar las armaduras requeridas pa- 
ra resistir la torsion a las necesarias para resistir al corte, la flexion y las 
fuerzas axiales. 

C-ll.5.7.3 Para resistir los esfuerzos de traccion diagonal debidos a la tor- 
sion, se requieren armaduras longitudinales en conjunto con armaduras transversa- 
les cerradas y si no se colocan estos dos tipos de armaduras uno solo serfa rela- 
tivamente inefectivo. Los estribos deben ser cerrados, puesto que las fisuras 
inclinadas debidas a la torsion pueden aparecer en todas las caras del miembro. 

En el caso general de secciones en cajon y en el particular de secci£ 
nes macizas sometidas principalmente a torsion, el recubrimiento de los estribos 
puede desprenderse para valores altos del momento torsor. Esto hace inefectivos 
los empalmes por sol ape de los estribos, lo que conduce a una falla prematura por 
torsion (Ref. 11.22). Por ello, para estos tipos de miembros y cargas, los es- 
tribos cerrados no deben formarse mediante parejas de estribos en U que se sol£ 
pen mutuamente. 

En el caso mas usual de secciones macizas sometidas a torsion junto 
con un momento flector considerable, no se produce ese desprendimiento del recu - 
brimiento de los estribos. Por lo tanto, aqui es posible usar los estribos cerr£ 
dos que se forman por parejas de estribos en U, solapandose mutuamente, siempre 
que se satisfagan los requisitos para empalmes de la Seccion 12.12.5 (Referen- 
ce 11.23). 

C-ll.5.7.4 Al limitar la resistencia cedente de diseno de las armaduras de tor - 
sion a 4200 kgf/cm 2 se establece un control sobre el ancho de las fisuras diag£ 
nales. Ademas, las armaduras de alt a resistencia pueden comportarse 'fragilmente 
cerca de los dobleces agudos. 

C-ll.5.7.5 Es esencial que las armaduras de torsion (y de corte) esten ancla - 
das adecuadamente en ambos extremos, para que sean completamente efectivas a cada 
lado de una potencial fisura inclinada. Esto generalmente requiere un gancho o 
doblez en los extremos de las armaduras como se establece en el Artfculo 12.12. 

Los estribos dispuestos para resistir torsion deben anclarse dobland£ 
los dentro del nucleo de concreto. Sin embargo, en lugar de terminar en gancho, 
lo rama exterior de los estribos en las vigas puede prolongarse para su desarro- 
llo dentro de las losas. 
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C-ll.5.7.6 La distancia requerida (b^ + d) mas alia del punto en que teorica 
mente se necesita armadura de torsion es mayor que la usa comunmenta para las ar- 
maduras de corte y flexion. Esto es deseable debido a que las fisuras de trac- 
cion diagonal por torsiSn se desarrollan en una forma helicoidal. 

C- 11 .5.8 LTmites de Separacion para las Armaduras de Corte 

C-ll.5.8.1 La separacion de los estribos debe limitarse a los valores indicados 
para asegurar el desarrollo de la resistencia de agotamiento por torsion de las 
vigas, prevenir una perdida excesiva de la rigidez torsional despues de la fisura^ 
cion y controlar el ancho de las fisuras. 

C-ll.5.8.2 Se requieren barras longitudinales en cada esquina de los estribos 
para anclar sus ramas y facilitar el montaje de las armaduras. Ademas se ha com- 
probado que las barras esquineras son muy efectivas para desarrollar la resisten- 
cia a torsion y controlar las fisuras. 


C-ll.5.9 Diseho de las Armaduras de Torsion 

La Formula (11-18) se presenta en funciSn de la resistencia al momen- 
to torsor T asignada a las armaduras de torsion para aplicarse directamente en 
las Formulas (11-15) y (11-16). El area requerida para una rama de un estribo 
cerrado que resiste torsion, A^, se calcula en la siguiente forma: 

T < 6 T (I*- 15 ) 


T 


u 


; * <T C 
< <!> T - + 


+ T s } 

* A t “t X 1 y l 


f 

JL 


s 


(11-16) 

(11-18) 


Despejando A^ 


donde : 


( T u - 0 T c ) s 

f y a t X 1 y l 


= 0.66 + 0.33 



1.50 


En las secciones con alas, los estribos cer.rados pueden colocarse ya 
sea en el mayor o en todos los rectangulos componentes. En el primer caso el fa£ 
tor Xj y^ en la Formula (11-18) corresponde a las dimensiones de los estribos 
cerrados colocados en el rectangulo mayor. Si los estribos cerrados se colocan 
en todos los rectangulos componentes, los ensayos de torsion pura sobre una serie 
limitada de modelos indican que la Formula (11-18) puede aplicarse separadamen- 
te a cada rectangulo componente usando x, y, x^ e y^ para el rectangulo en consi^ 
deracion. 
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El ancho saliente del ala que se utiliza en el diseno no excedera de 
tres veces su espesor y la dimension correspondiente al estribo se tomara como el 
ancho del ala menos el recubrimiento del concreto hasta el centro del estribo. 
Los estribos del ala deben estar anclados firmemente en el alma. 

C-:ll .5.9.3 La Formula (11-19) requiere que el volumen de las armaduras longitu 
dinales sea igual al volumen de los estribos cerrados que se obtienen segun la 
Formula (11-18), a menos que se necesite una cantidad mayor de armaduras longitu_ 
dinales para satisfacer los requisitos mtnimos dados por la Formula (11-20). 

C— 11 .5.9.4 La armadura de torsion debe ser disenada para alcanzar el esfuerzo c£ 
dente antes que el concreto se triture. Los resultados experimentales indican 
que para torsion pura el esfuerzo cortante maximo debe limitarse a 3.2 / f£ • 
(Ref. 11.24). En el caso de vigas sometidas a torsion, corte y flexion se consi- 
ders razonable suponer que la funcion de interaccion entre el esfuerzo maximo por 
corte y el esfuerzo maximo por torsion tiene una forma elfptica. La resistencia 
Ifmite al momento de torsion T n igual a cinco veces el valor dado por la Fomw 


la (11-17) , se basa en esta hipotesis. 

C— 11 .6 RESISTENCIA AL CORTE POR FRICCION 


C-ll.6.1 Virtualmente todas las disposiciones concernientes al corte con excep- 
cion de lo establecido en el Artfculo 11.6, tienen mas bien el proposito de pre 
venir las fallas por traccion diagonal que las fallas directas por transferencia 
de corte. El proposito de las disposiciones de el Artfculo 11.6 es de proveer 
un metodo de diseno para las condiciones donde debe considerarse la transferencia 
del corte, tales como las que se originan en la superficie de contacto entre dos 
concretos vaciados en diferentes etapas, en las superficies de contacto entre co£ 
creto y acero, en el diseno de conexiones para estructuras de concreto prefabrica_ 
do y en otras situaciones donde se considera apropiado investigar la transferen 
cia de corte a traves de un piano determinado. (Vease las Referencias 11.25 a 
11.28, y la 11.46). 

C— 11 .6.3 El concreto sin fisuras es rel ati vamente resistente al corte directo, 
sin embargo, existe siempre la posibilidad de que se forme una fisura en una posi 
cion desfavorable. El procedimiento de diseno segun el concepto de corte por 
friccion consiste en suponer que se formara una grieta y proporcionar la armadura 
necesaria a traves de la grieta supuesta para limitar el despl azami ento relativo 
de sus bordes. Cuando el corte actua a lo largo de una grieta, se produce el de^ 

1 izarmento de una cara de la fisura con relacion a la otra. 

Si las caras de la grieta son rugosas e irregulares, este desl izamiento 

esta acompafiado por la separacion de las mismas. Para el estado de agotamiento, 

esta separacion es suficiente para producir traccion en las armaduras que 
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atraviesan la grieta hasta alcanzar el esfuerzo cedente, y como consecuencia se 
origina una fuerza de compresion A^ f entre las caras de la fisura. El corte 
aplicado es .entonces resistido por la friccion entre las caras de la grieta, la 
resistencia al corte de los salientes en estas caras, y la accion de clavija de 
las armaduras que atraviesan la fisura. 

El exito en la aplicacion del Articulo 11.6 depende del criterio de 
seleccion adecuado para la ubicacion de la supuesta fisura. Algunos ejemplos se 
ilustran en la Figura C-ll.6.3. 

En el apoyo extrerao de una viga prefabricada pueden ser necesarios es- 
tribos o ligaduras para encerrar las armaduras de corte por friccion y prevenir 
la formacion de un piano secundario de falla alrededor de dichas armaduras. (Ve£ 
se el ejemplo en el Articulo 5.8 de la Referencia 11.46). 

En la mensula corta, dependiendo de su geometrfa y distribucidn de arnra 
duras, el modo de falla por corte puede ser de traccion diagonal o de transferen- 
ce de corte segun el piano indicado. 

El uso del concepto de corte por friccion en el diseno de mensulas se 
detalla en el Articulo 11.8, Disposiciones Especiales para las Mensulas. 

El detail e que ilustra una plancha fijada en la cara de una columna, 
donde los conectores actfian como armaduras de corte por friccion y deben estar 
and ados firmemente en el nficleo confinado de la columna. Puede ser necesario co^ 
locar ligaduras especiales para encerrar las armaduras de corte por fricciSn, con 
el fin de prevenir la formacion de un piano secundario de falla alrededor de los 
anclajes. 

La relacion entre la resistencia para la transference de corte y la 
orientacion de las armaduras que atraviesan el piano de corte puede expresarse de 
varias maneras. Las Formulas (11-21) y (11-22) de la Seccion 11.6.4 se 
basan en el model c mas simple de comportamiento, el model o de corte por friccion. 
El uso de este modelo simplificado de comportamiento predice conservadoramente la 
resistencia a la transference de corte. Existen otras relaciones menos simples 
que dan una evaluacion mas precisa de esta resistencia. (Vease las Referencias 
11.44 a 11.46). Estos metodos pueden usarse en el diseno bajo las disposicio - 
nes de la Seccion 11.6.3. 


C-ll.6.4.1 y C-ll.6.4.2 Las resistencias nominales de corte por friccion dadas 
en las Subsecciones 11.6.4.1 y 11.6.4.2 se pueden sustituir directamente en 
la Ffirmula (11-1). El area requerida de las armaduras para transferir el cor- 
te, A v<f , se calcula a partir de la Formula (11-1), combinada con una de las 
Ffirmulas de corte por friccf6n. Si se usa, por ejemplo, la Formula (11-21), se 


tendrS : 



V 


n 


( 11 - 1 ) 
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sustituyendo en 


(11-1) el valor V n en la 


V < 
u - 


* A »f v u 


Formula (11-21) 


Despejando A vf , 


Vf 


f y “ 


Un procedimiento similar se sigue cuando se emplea la Formula (11-22). 
Ademas debe respetarse el limite superior especificado del corte, indicado >en la 
Seccidn 11.6.5 

Cuando la armadura de corte por friccion esta inclinada con respecto al 
piano de corte, en tal forma que la componente de la fuerza de corte paralela a 
la armadura tiende a producir traccion en la misma, tal como se muestra en la Fi_ 
gura C-ll.6.4, entonces parte del corte es resistido por la componente de la 
fuerza de traccifin en la armadura, actuando paralelamente ^1 piano de corte (Re- 
ferenda 11.44). 

Este comportamiento esta reflejado en la Formula (11-22), y la misma 
debe usarse solamente cuando la componente de la fuerza de corte paralela al re- 
fuerzo, produce traccion en el mismo, como se muestra en la Fig. 11-13. Cuando 
Op. es mayor de 90° el esfuerzo en la armadura es taenor de f y la Formula 
(11-22) no es valida. 

C-ll.6.4.4 En los calculos del metodo de corte por friccion, se supone que toda 
la resistencia al corte se debe a la friccion entre las caras de la grieta. Por 
lo tanto es necesario usar en las Formulas de corte por friccion, valores del 
coeficiente de friccion artificialmente altos para el concreto vaciado monolftica^ 
mente y para concreto vaciado contra concreto endurecido con superficie rugosa, 
para que asi la resistencia al corte calculada este acorde en forma razonable con 
los resultados de los ensayos. Para el caso de concreto vaciado contra concreto 
endurecido que no tenga la rugosidad (que satisfaga) la Seccion 11.6.9, la 
resistencia al corte se debe primordialmente a la accion de clavija de las armadu^ 
ras y los ensayos indican que para este caso es apropiado el valor especificado 
de y = 0.6 X. Notese la modificacion de u cuando se usa concreto "totalmeji 
te liviano" o concreto "liviano con arena*' (Ref. 11.45). 

El valor de y especificado para concreto vaciado contra acero es- 
tructural laminado se refiere al d i s eno de uniones entre miembros de concreto pr£ 
fabricado o entre miembros estructurales de acero y de concreto. Para transferi r el 
corte pueden usarse barras de refuerzo o esparragos de anclaje; tambien es comun 
la soldadura en obra a planchas de acero despues del vaciado de concreto. El di- 
seno de conectores de corte para la accion compuesta con vigas de acero no esta 
cubierta por estas disposiciones, pero debe estar de acuerdo con las 


normas 
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COVENIN-MINDUR 1618, "Estructuras de Acerc para Edificaciones. Proyecto. FabrJ_ 
cacion y Construccion" , (Referenda 11.47). 

C-ll.6.5 Este Ifmite de resistencia al corte se especifica para evitar conges- 
tion de armaduras y tambien porque las Formulas (11-21) y (11-22) no son con- 

servadoras cuando V tiene un valor mas grande, 
n 

C— 11 .6.7 Si una fuerza resultante de traccion actua a traves de un piano de cor- 
te a fin de resistir esta traccion deben colocarse armaduras adicionales a las 
previstas para transferir el corte. Fuerzas resultantes de traccion no 'previstas 
han causado fall as, especfalmente en los apoyos de vigas.. Las tracciones pueden 
ser causadas por restriccion de deformaciones debidas a cambios de temperatura, 
fluencia y retraccion, etc.* 

Cuando un momento flector actua sobre un piano de corte los esfuerzos 
de traccion y compresion debidos a la flexion se equilibran reef procamente. No 
se produce cambio en la compresion resultante f que actua a traves del pl£ 
no de corte y por lo tanto no se afecta la resistencia para transferir el cor- 
te. Por ello no es necesario proveer armaduras adicionales para resistir los es_ 
fuerzos de traccion por flfexiifin, a menos que la armadura requerida para traccion 
por flexion exceda la cantidad de la armadura provista para transferir el corte 
en la zona de traccion por flexion. Esto se ha demostrado experimentalmente 
(Ref. 11.48). 

Tambien se ha demostrado experimentalmente (Ref. 11.28) que si una 
fuerza resultante de compre$i6n actOa a traves de un piano de corte, la resisteji 
cia para transferir el corte es funcion de la suma de la fuerza resultante de com 
presion y la fuerza A yf f desarrollada por la armadura de corte por friccion. 
La ventaja que resulta de la presencia de una fuerza de compresion a traves del 
piano de corte, podra considerarse en el diseno para reducir la cantidad de la 
armadura de corte por friccion requerida, solo si se tiene certeza absoluta de 
que la fuerza de compresion es permanente. 

C-ll.6.8 Cuando no haya momento flector que actua a traves del piano de corte, 
una armadura uniformemente distribufda a lo largo del piano de corte reducira al 
minimo el ancho de las grietas y por lo tanto es preferible. Cuando un momento 
flector actua a traves del piano de corte es deseable distribuir la armadura para 
tranferir el corte en forma tal que la mayor parte de la misma se ubique en la 
zona de traccion por flexion. 

Puesto que las armaduras de corte por friccion trabajan en traccion, 
deben tener el anclaje total que corresponde a traccion en ambos lados del piano 
de corte. Ademas, el anclaje del acero de corte por friccion debe anclarse on 
una zona adecuadamente confinada por armaduras; en caso contrario, una arieta 
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potencial podna pasar entre el acero de corte por friccion y el concreto. Este 
requisito se aplica particularmente a esparragos que se usan con planchas o per- 
files para conexiones en concreto prefabricado. El anclaje puede desarrol larse 
mediante adherencia, anclajes mecanicos soldados, o espigas roscadas y planchas 
o perfiles para conexiones atornilladas. Sin embargo, las limitaciones de espa- 
cio a menudo requieren un anclaje mecanico soldado. Vease la Referencia ,11.46. 

C-11.7 DISPOSICIONES ESPECIALES PARA VIGAS-PARED 

C-ll.7.1 Las disposiciones para el diseno de vigas-pared se basan en los result^ 
dos de mas de 250 ensayos (Ref. 11.1, 11.29 y 11.30) y estan dirigidas para 
aplicarse solo a miembros cargados sobre el borde superior o cara comprimida y 
con una relacion luz-altura menor de 5. Si .las cargas son aplicadas en los la- 
dos o en el borde inferior del miembro, el diseno al corte debe ser el mismo que 
para miembros corrientes. Las armaduras longi tudinales de traccion en las vigas- 
pared deben prolongarse hasta el apoyo y and arse adecuadamente con la debiefa lo£ 
gi tud de desarrollo con o sin ganchos, o bien soldarse a dispositivos especiales. 
No se recomienda utilizar barras dobladas. 

C-ll.7.6 A medida que la relacion luz-altura de un miembro disminuye, su resis - 
tencia al corte aumenta por encima de las fuerzas cortantes que producen la fisu- 
racion diagonal de las vigas corrientes. En tal caso, en la Formula (11-24) se 
supone que la fisuracion diagonal ocurre para la misma resistencia al corte como 
en las vigas corrientes, pero que la resistencia al corte asignada al concreto se^ 
ra mayor que la necesaria para producir la fisuracion diagonal . La magnitud de 
este incremento esta dada por el primer factor de la Formula (11-24), el cual 
no debe exceder un Ifmite conservador establecido en 2.5. 

Los proyectistas deben tener en cuenta que un corte superior al que pro 
duce la fisuracion diagonal puede causar grietas visibles a menos que se coloquen 
armaduras de corte. 

C— 11 .7.7 Como la inclinacion de las fisuras diagonales puede ser mayor de 45°, 
en las vigas-pared se requieren armaduras de corte tanto horizontales como verti- 
cales. Las cantidades relativas de las armaduras de corte horizontales y vertica_ 
les que se obtienen por medio de la Formula (11-25) pueden variar dentro de 
ciertos limites siempre que se cumplan los requisitos de separacion y cuantfas mi^ 
nimas. La FSmiula (11-25) permite determinar el valor de V $ que en este caso 
de vigas-pared depende del conjunto de las armaduras de corte horizontales y ver- 
ticales. Las armaduras de cort.e A y y en funcion de la fuerza cortante 
mayorada pueden calcularse de la siguiente forma: 

V < V 
u - K 


( 11 - 1 ) 
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V 


u 


< 4, (V c + V s ) 


( 11 - 2 ) 
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(11-25) 


Reordenando los terminos: 

a 


l + — 


li - 


( 


A_) + ( 


12 


12 


( V u - ♦ V c 

* f y d 


Se recalca especialraente la importancia de un anclaje adecuado para 
las armaduras de corte. Las armaduras horizontal es del alma deben extenderse 
hasta el apoyo y anclarse de la misma manera que las armaduras en tracci6n. La 
distribution de las cargas actuantes en la parte superior de las vi gas-pared de- 
ben satisfacer requisitos similares a los establecidos para las mensulas. 

C-ll.7.10 Basandose en el analisis llevado a cabo para las secciones crfticas 
especi ficadas en la Seccion 11.7.4, se puede determinar si el miembro necesita 
o no armaduras de corte. Sf las necesita, tienen que colocarse a todo lo largo 
de la luz de la viga. 

C-11.8 DISPOSICIONES ESPECIALES PARA LAS MENSULAS 

Las mensulas son voladizos con relacion de luz de corte a espesor menor 
de la unidad, a/d < 1, por lo cual tienden a comportarse como simples cerchas 
o vigas pared. Como la resistencia de las mensulas esta controlada por el modo 
de falla que es distinto al de los voladizos con relacion a/d > 1, deberan ser 
disenadas de acuerdo con las prescripciones de esta Seccion. Asf por ejemplo, 
la mensula mostrada en la Figura C-ll .8(a) puede fallar por corte a lo largo 
del interfase de la columna y el voladizo, por fluencia de la armadura que resis_ 
te traccion, por trituracion del concreto que resiste la componente de compre- 
sion, o por aplastamiento o corte directamente debajo de la placa de carga. Ad£ 
mas de los modos de fallas descritos anteriormente, se han observado otros que 
se presentan por detalles inadecuados en la geometria de la mensula o en la colo^ 
cacion de la armadura. Estos tipos de falla se ilust.ran en la Figura C-ll. 8(b). 
En la Referencia 11.1 se discute mas detail adamente los mecanismos de falla en 
las mensulas. 

En la Figura C-ll. 8(c) se indica el significado de la notacion que se 
emplea en este Articulo. 


C-ll. 8.1 La razon para especificar que a/d < 1 proviene de que la validez del 
metodo de di seno se sustenta en informacion experimental, y tambien porque para 
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valores de a/d > 1, la inclinacion de la's grietas por traccion diagonal serian 
menos inclinadas haciendo entonces inapropiados .los estribos prescritos en la 
Seccion 11.8.4. 

Tambien la evidencia experimental es la razon para que el valor de N uc 
se mantenga inferior a V uc - 

C-ll.8.2 Se prescribe una altura minima para el borde externo con el fin de evi- 
tar una falla prematura en la cara inclinada de la mensula debido a la propaga - 
cion de las grietas de traccion diagonal que se originan debajo del area cargada. 
Vease la Referenda 11.31. 

C— 1 1 .8.3.1 El comportamiento de las mensulas esta controlado por el corte, esto 
justifica la adopcion del valor de <J> 0.85 para todos los calculos. 

C-ll.8.3.2 Los ensayos (Ref. 11.41) han demostrado que mientras la resistencia 
al corte de una mensula elaborada con concreto normal depende unicamente de f^., 
en mensulas elaboradas con concreto de agregados livianos depende de f^ y. a/d. 
No disponiendose a la fecha de datos sobre concretos "livianos con arena" se 
opto por prescribir una formula para todas las mensulas elaboradas con concreto 
de agregados livianos. 

C-ll.8.3.4 La armadura requdrida para resistir el momento puede calcularse 
por la teoria ordinaria de flexion. El momento mayorado se calcula, tal como lo 
indica la formula, con relacion al eje de la armadura en la cara del apoyo. 

C-ll.8.3.5 Para tomar en cuenta la imprecision con que se determina N u( _, se la 
ha clasificado como carga variable. 

C-ll.8.3.6 Los ensayos. Ref. 11.41, indican que la armadura de refuerzo (A $ + 
A^) requerida en la seccion de la cara del apoyo, debe ser mayor que: 

a. La suma de A^, calculada segun la Subseccion 11.8.3.3, y A n> calcula- 
da segun la Subseccion 11.8.3.5, o 

b. La suma de 1.5 veces A^, calculada segun la Subseccion 11.8.3.4, y 
A n> calculada segun la Subseccion 11.8.3.5. 

Si controla la condicion a.,* se requiere de A $ = (2/3 A y ^ + A n ) C£ 
mo refuerzo principal de traccion, y el resto, A v ^/3, se dispone como estribos 
cerrados paralelos y adyacentes a A s dentro de las dos terceras partes de la 
altura util d. 

Cuando controla la condicion b., se requiere como refuerzo princi - 
pal de traccion a A $ = (A f + A n ), y el area restante, A^/2, se dispondra como 
estribos cerrados paralelos y adyacentes a A $ dentro de las dos terceras partes 
de la altura util d. 
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C- 11 .8.4 Se prescribe una cuantia minima para evitar la falla repentina de la 
mensula o su agrietamiento cuando actuan simul taneamente un momento de flexion y 
una carga de traccion N uc . 

C- 11 .8. 5 Como puede observarse en la Figura C-11.8(a), la armadura A $ se en- 
cuentra uni formemente solicitada en traccion y por lo tanto debe anclarse en la 
mensula para que pueda desarrollar su capacidad de cedencia especi ficada , f . 
Un anclaje satisfactorio puede ser el doblar las barras en lazos horizontales o 
por soldadura a barras de igual diametro. Dentro de la columna, se deberan cum- 
plir los requisitos del Capftulo 12; vease la Seccion C-12.9.6. 

C-ll.8.6 Las restricciones en la local izacion del area cargada son necesarias 
para asegurar el desarrollo de f en las armaduras cercanas a la carga. Cuando 
las mensulas deban resistir fuerzas horizontales, la placa base puede soldarse 
al acero traccionado A $ . 

C-ll.8.7 Los estribos prescritos en esta Seccion satisfacen los requisitos de 


la Subseccion 11.8.3.6. En 

efecto. 

Si A f 

> 

2A, f /3 

A s 

= 

(Af * »„). y 

A h 

= 

0.5(A f + A n - A n ) = A f /2 

Si 

< 

2A vf /3 

A s 

= 

(2A vf /3 + A n ). y 

A h 

= 

0.5(2A vf /3 + A n - A n ) = A vf /3 


C-11.9 DISPOSICI ON E S ESPEC IALES PARA LOS MUROS ESTRUCTURALES 

C- 1 1 .9.1 En el diseho de muros con una pequena relacion de altura a largo (muros 
bajos), el corte en el piano del muro es de importancia primordial. El diseho 
de muros mas esbeltos, particularmente con armaduras uni formemente di stri bufdas , 
generalmente es controlado por consi deraci ones de flexion. Por lo tanto, en los 
muros de corte es esencial que se calcule tanto la resistencia a la flexion como 
la resistencia al corte. 

C-11.9. 3 Aunque la relacion ancho-altura de las vigas usuales es mayor que la 

relacion espesor a largo de los muros de corte, los ensayos sobre estos elementos 

con un espesor igual a £ /25 han indicado que se pueden obtener esfuerzos de 

corte de agotamiento de hasta 3.2 / f£. (Refs. 11.36 y 11.37). Sin embargo 

en estas Nonnas se limitan los esfuerzos de corte de diseho a un valor de 

2.7 /“T”. 
c 
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C-ll.9.5 y C- 1 1 ,9.6 Las Formulas (11-28) y (11-29) predicen la resis.tencia 
a la fisuracion inclinada en cualquier seccion a lo largo del muro de corte. La 

Formula (11-28) corresponde al caso de un esfuerzo principal de traccion de 

aproximadamente 1.06 actuando en el baricentro de la seccion del muro de 

corte y la F6rmula (11-29) a un esfuerzo de tracci6n por flexion de aproximada- 
mente 2.6 / f*’ actuando en la seccion situada a una distancia 2/2 por enci- 
c w 

ma de la que se investiga. Cuando el termino 
H 2 

(— il ) disminuye, la Formula (11-28) controlara siempre que este termino 

V u 2 

sea positivo o nulo. Cuando sea negativo, el valor de V c obtenido con la For- 
mula (11-29) no tiene ningun significado ffsico, y entonces se debe usar la 

Formula (11-28). 

C-ll.9.7 Los valores de V calculados con las Formulas (11-28) y (11-29) en 

c 

una seccion ubicada a una distancia por encima de la base igual a o h w /2, 

la que sea menor, son aplicables a esa y a todas las comprendidas entre dicha se£ 
cion y la base. Sin embargo, la maxima fuerza cortante mayorada V u en cual- 
quier seccion, incluyendo la base del muro, esta limitada a <J> V n de acuerdo a 
la Seccion 11,9.3. 

C-ll.9.8 y C-ll.9.9 Diseno de las Armaduras de Corte para los Muros 

Estructurales 


Cuando una fuerza cortante mayorada supera <J> V^/2, se re- 
quieren armaduras horizontales de corte suficientes para resistir el exceso. Tam 
bien se requieren anmaduras verticales adicionales, porque los ensayos indican 
que aun en los muros bajos son necesarios ambos tipos de armaduras uni formemente 
distri bufdas. 

La Formula (11-30) se presenta en funcion de la resisten- 
cia al corte V $ asignada a las armaduras horizontales de corte para la aplica - 
cion directa de las Formulas (11-1) y (11-2). El area requerida de las armad£ 
ras horizontales de corte A y se calcula sustituyendo la Formula (11-30) en 
(11-1) y (11-2): 



Tambien deben colocarse armaduras verticales de corte segun 
la Subseccion 11.9.9.4, dentro de las limitaciones de separacion de la Subsec- 
cion 11.9.9.5. 



C-126 


COVENIN-MINDUR 1753 


C-11.10 REQUISITOS ESPEC1ALES PARA PLACAS Y ZAPATAS 

C-ll.10.1 Se debe establecer la diferencia entre una losa o zapata larga y ango£ 
ta trabajando como una viga, es decir, actuando en flexion cilTndrica, y una pla- 
ca o zapata sometida a flexion en dos direcciones, donde la falla puede ocurrir 
por punzonamiento en el perimetro de un cono o pi rami de truncado alrededor de una 
carga concentrada o area cargada. 

C-11.10. 2 Investigaciones realizadas por el Comite ACI-ASCE 426 • indi caron que 
la seccion critica para corte en placas sometidas a flexion en dos direcciones si_ 
gue el perimetro del borde del area cargada. El esfuerzo de corte de agotamiento 
que actua sobre esta seccion es una funcion de / y de la relacion entre la 
dimension lateral de una columna cuadrada y la altura util de la placa. Sin em 
bargo, el Comite 426 recomendo que el efecto de esta variable se tome en cuenta 
suponiendo una seccion pseudocritica ubicada a una distancia d/2 de la perife 
ria de la carga concentrada. El esfuerzo cortante de agotamiento es entonces in- 
dependiente de la relacion entre la dimension lateral de la columna y el espesor 
de la placa. Este metodo fue adoptado por las normas ACI de 1963 por su sim- 
plicidad, especialmente para columnas con seccion irregular y cuando hay abertu - 
ras en la losa, proximas a una columna. En normas anteriors del ACI (arios 1963 
y 1971) el esfuerzo cortante permisible en placas sometidas a flexion en dos d^ 
recciones era 1.06 /~T~ . Ensayos recientes sobre corte por punzonamiento alr£ 
dedor de columnas o areas cargadas (Ref. 11.9) asf como observaciones en edifi- 
cios que han sufrido dafios, indican que el valor de 1.06 / f' c no es conserva- 
dor cuando el'coeficiente B c 11 amado relacion de aspecto, (definida como el 
cociente del lado largo entre el corto de una colunna rectangular o area cargada) 
es mayor que 2.0. En tales casos, el esfuerzo cortante real en las secciones 
crTticas para fallas de corte por punzamiento varia entre un valor maximo de alr£ 
dedor 1.06 /~T~ para la zona correspondiente a los lados cortos de la columna 
o Srea cargada, y un valor de 0.53 o menor en los lados largos. La distn 

bucion exacta de los esfuerzos de corte es compleja. La Formula (11-32) fue 
por lo tanto desarrollada para facilitar el calculo de la resistencia al corte 

por punzonamiento y para reflejar la reduccion en la resistencia al corte que 
ocurre cuando la relacion de aspecto de la seccion de una columna o area cargada 
aumenta por encima de 2.0. 

Para contornos no rectangul ares , el esfuerzo cortante en la seccion 
critica definida en la Subseccion 11.10.1.2 deberia limitarse al valor dado por 
la Formula (11-32), en cuyo caso B c se toma como la relacion entre la dimen - 
sion total mas larga del area cargada efectiva y la dimension total mas corta de 
la misma, medida perpendicularmente a la primera, como se ilustra en la Figura 
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C-ll.10.2 para una area cargada en forma de L. El area cargada efectiva es 
aquSlla que rodea el area cargada real y tiene un pertmetro mfnimo. 

C-ll.10.3 Armaduras de Corte para Losas y Zapatas 

La investigacion ha comprobado que las armaduras de corte consistentes 
en barras o alambres pueden trabajar bien en las placas cuando dichas armaduras 
estan ancladas como se describe en el Artfculo 12.12. 

Es necesario destacar la importancia de los detalles de anclaje para 
las armaduras de corte en las placas. Algunas formas de anclaje para estas arma- 
duras usadas antiguamente, tales como las consistentes en anillos concentricos o 
alambres en forma de V pueden no satisfacer los requisitos de anclaje. Se debe 
tener sumo cuidado para asegurar que las armaduras de corte se coloquen con exac- 
titud, especialmente en las placas delgadas. 

C-ll.10.3. 2 y C-ll.10.3. 4 Cuando se colocan barras o alambres como armaduras 
de corte, la resistencia al corte puede aumentarse hasta 1.6 / r , como mSxi- 
mo. Sin embargo, se debe disenar una armadura de corte que resista el exceso del 
esfuerzo sobre 0.53 . El limite de 0.53 /T£~ es la mitad del permitido 

por la Formula (llr32) para colunnas rectangulares con la relacion 2:1 entre 
sus lados (6 C = 2) , cuando no se colocan armaduras de corte. 

C-ll.10.4 Los procedimientos de diserio para refuerzo de corte por medio de parri_ 
lias en los apoyos internos de las placas sin vigas, se basan en los resultados 
de los ensayos publicados en las Referencias 11.32 y 11.43. 

Ensayos recientes indican que debido a efectos torsi onales y otras pe- 
culiaridades, el comportamiento de las parrillas en el borde de las placas di- 
fiere sustancialmente del que corresponde en otras ubicaciones. 

Cuando las uniones transfieren solamente corte en el diseho de las 
parrillas deben considerarse tres criterios basicos: 

1. Debe asegurarse una resistencia minima a la flexion de las parrillas para 
garantizar que la losa alcance la resistencia requerida al corte antes de su^ 
perar la resistencia a la flexion de las parrillas. 

2. Debe limitarse el esfuerzo de corte de la losa, en el extremo de los perfi- 
les que forman las parrillas. 

3. Satisfechos los requisitos anteriores, el proyectista puede reducir la arma- 
dura negativa de la placa proporcionalmente al momento con que contribuyen 
las parrillas en la seccion considerada. 

En el ArtTculo 11.11 se dan las consideraciones de diseho para la 
union en una columna interior que transfiere momento adicionalmente al corte. 

En la Figura C-ll.10.4.1 se muestra el diagrama idealizado de fuer - 
zas cortantes a lo largo del brazo de una parrilla en una columna interior. El 
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corte a lo largo de cada uno de los cuatro brazos se toma como a y V c /n. En es- 
ta expresion cx y es la relacion entre el valor El de la parrilla y el de una 
seccion mixta formada por el brazo de la parrilla junto con una parte de la pla- 
ca fisurada, cuyo ancho es igual al de la columna mas la altura util de la placa 
en la cual esta embutida la parrilla. V es la fuerza cortante que produce la 
fisuracion diagonal del concreto para la misma parte de la placa, y n es el n£ 
mero de brazos. Sin embargo, el corte maximo en la cara de la columna se toma 
como el corte total de un brazo, V u /<j>n menos el corte que se supone que la zo- 
na comprimida del concreto de la placa transfiere a la columna. Este ultimo ter 
mino se expresa como (1 - a y ) V c /n, a fin de que tienda a cero para una parri- 
lla pesada y a V u /(j> n para una liviana. Por lo tanto, la Formula (11-33) pr£ 
viene de suponer que la fuerza de corte V c asignada al concreto es aproximada- 
mente la mi tad de la fuerza cortante V . En esta formula, <t> es el factor de 
reduccion de resistencia para flexion (0.9) y Mp es el momento plastico de 
un brazo de la parrilla requerido para asegurar que se llegue al corte de agota- 
miento cuando se alcance la resistencia a la flexion de las parrillas. La vari£ 
ble £ y es la distancia desde el centro de la columna hasta el punto donde no 
se requiere mas la parrilla, y el valor c^/2 es la mitad del lado de la colum- 
na en la direccion considerada. 

Los resultados de ensayos indicaron que las losas que contenfan 
parrillas "sub-reforzadas" fallaban a un esfuerzo menor que 1 .06 V en 
la seccion crftica correspondiente al extremo del refuerzo de las parrillas. Aun 
que el uso de parrillas "sobre-reforzadas" llevo otra vez la resistencia unit£ 
ria al corte a un valor proximo a 1.06 / f^ , los pocos resultados de ensayos 
de que se dispone sugieren que es deseable un disefio conservador. Por lo tanto, 
la resistencia al corte se calcula con 1.06 / P en una supuesta seccion crj[ 
tica ubicada hacia adentro del extremo del brazo de las parrillas. 

En Figura C- 11 .10.4.7 se muestra la seccion crftica de diseno ubi- 
cada a una distancia igual a 0.75 [£ y - (Cj/2) ] medida a partir de la cara de 
la columna hacia el extremo de los brazos. Sin embargo, esta supuesta seccion 
crftica no necesita tomarse a una distancia menor de d/2 desde la columna. 

Para los casos practicos, donde los brazos de las parrillas se pro - 
longan mas alia de la cara de' la columna una distancia igual al ancho de la mis- 
ma, el esfuerzo cortante en la seccion del extremo de la parrilla alcanza el va- 
lor de 0.88 / r . Para brazos muy largos, el esfuerzo cortante mfnimo en sus 
extremos se aproxima el valor de 0.8 / f^ . 

Si se desprecia el esfuerzo maximo en la cara de la columna, y la 

fuerza cortante de fisuracion V c de nuevo se supone aproximadamente igual a un 

medio de V , la contr1buc16n al momento de la parrilla M puede calculate 
u v 
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conservadoramente con la Formula (11-34) en la cual <j> es el factor para 

flexion (0.9). 

C-ll. 10. 5 Aberturas en Placas 

Las disposiciones para el diseno en el caso que existan aberturas en 
las placas (y zapatas) provienen del informe del Comite 426 del ACI-ASCE 

(Ref. 11.2). En la Figura C-ll. 10. 5 $e indica con Ifneas punteadas la ubica - 
cion de las partes efectivas de la secciSn crftica cerca de aberturas tfpicas y 
bordes libres. Investigaciones adicionales del Comite 426 del ACI-ASCE con- 
firmaron que estas disposiciones son conservadoras. 

011.11 ESFUERZOS CORTANTES ORIGINADOS POR TRANSFERENCIA DE MOMENTOS A LAS 
COLUMNAS 

C-ll .11 .1 General idades 

C-ll. 11. 1.2 Los ensayos han comprobado que la zona de los nodos que conectan.una 
viga con una columna en el interior de un edificio, no requiere armaduras de xor- 
te si los nodos estan confinados en sus cuatro lados por vigas de aproximadamente 
igual altura (Ref. 11.33). 

En las zonas don de pueden ocurrir sismos fuertes, es posible que los 
nodos deben resistir varias inversiones de carga que desarrollen la capacidad de 
flexion de las vigas adyacentes, perdiendose el efecto de confinamiento. En es- 
tos casos deben colocarse ligaduras en el nodo aun cuando incidan vigas en los 
cuatro lados del mismo (Ref. 11.34). 

C-ll. 11. 2 Disposiciones Especiales para las Placas sin Vigas 

De acuerdo a los estudios de la Referencia 11.35, cuando hay una 

transferencia de momento entre una columna y una placa, un 60 % del mismo debe 

considerarse transferido por flexion a traves del perfmetro de la seccion crfti- 
ca, que se define en la Subseccion 11.10.1.2, y un 40 % por excentricidad de 
la fuerza cortante respecto al baricentro de la seccion crftica. La mayorfa de 
los datos de la Referencia 11.35 se obtuvieron de ensayos sobre las columnas 
cuadradas, y hay poca informacion adicio.nal sobre el tema. La Figura C-ll. 1.2(a) 
'muestra algunas secciones de columnas cuadradas de area equivalente a algunos 
miembros no rectangulares. Para columnas re ctangulares, es razonable suponer que 
la parte del momento que se transfiere por corte decrece a medida que aumenta el 
ancho de la cara de la seccion crftica que resiste el momento. Siguiendo este 
criterio la fraccion del momento transferido por corte se toma igual a: 



(11-35) 
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donde (c + d) es el lado de la seccion crftica que resiste el momento y 
(c + d) es el lado perpendicular a este. Vease la Figura C-ll. 11.2(b) y (c). 

El resto del momento se transfiere por flexion de acuerdo con la Seccion 13.2.2. 

Se considera que los esfuerzos cortantes varfan linealmente y su dis- 
tribucion para una columna interior o perimetral , se supone como se ilustra en 
la Figura C-ll.ll.Z(b) y (c). El perfmetro de la seccion crftica ABCD se de- 

termina segun la Subseccion 11.10.1.2. La fuerza cortante mayorada V y ' y el 

momento transferido se determinan con respecto al eje c-c que pasa por el 

bari centro de la seccion crftica. 

Los esfuerzos mayorados maximos pueden calcularse asf: 

V u , V AB 

V u(AB) . 0 

"c c 

V U H u c CD 

V u(CD) * j 

C c 


donde : 

Y = Fraccion del momento entre la placa y la columna que se considera transfe- 
V rida por excentricidad de la fuerza cortante en relacion al baricentro de 
la seccion crftica supuesta. 

y para una columna rectangular interior, A c y J c se definen como: 

A = Area de la seccion crftica perpendicular al piano de la placa: 
c 

A c = 2d (Cj + c 2 + 2d) 


J c = Propiedad de la seccion crftica definida como al momento de inercia polar 


alrededor del eje de flexion: 


d(c, + d) 3 (c, + d) d 3 d(c 2 + d) (Cj + d) 2 

1 + + — 


Formulas similares para A c y J c pueden desarrol larse en el caso de 
columnas ubicadas en los bordes o esquinas de una placa. De acuerdo a la Sec- 
cion 13.2.2 la fraccion del momento entre la placa y columna que no se transfie- 
re por excentricidad del corte debe transmitirse por flexion. Un metodo conserve 
dor asigna a esta ultima fraccion un ancho efectivo de la placa que se define en 
la Subseccion 13.2.2.2. Para resistir este momento los proyectistas acostumbran 
concentrar las armaduras correspondientes a la franja de columna cerca de la mi£ 
ma. Sin embargo, los datos disponibles parecen indicar que esta practica no au - 
menta la resistencia al corte, pero puede ser deseable para incrementar la 



COVENIN-MINDUR 1753 


C-131 


rigidez de la union entre la placa y la columna. Eg la Subseccion 13.2.2.5 se 
presenta un metodo conservador para el diseno de la placa sometida a este momento. 

C-ll.11.3 Los ensayos indican que la seccion critica definida en la Subseccion 

11.10.1.2 es apropiada para calcular los esfuerzos de corte debido a. la transfe - 
rencla de momentos, aun cuando se empleen parrillas. Si bien la seccion critica 
por corte directo difiere de la seccion critica de corte por flexion, ambas secci£ 
nes estan muy proximas o coinciden en la zona de las esquinas donde se inicia la 
falla de la columna. Como la parrilla atrae mas corte y la orienta hacia la colum 
na, es conservador tomar como maximo esfuerzo de corte la suma de las dos componen_ 
tes. 
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Figure C- 11.1.1 TIPOS DE AGRIETAMIENTO EN VIGAS 
DE CONCRETO ARMADO. 
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Figura C-1U3 CONDICIONES TIP1CAS DE APOYO PARA 
UBICAR LA SECCION CRITICA DE CORTE 
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EL AREA SOMBREADA MUESTRA 
LA VARIACION APROXIMADA DE 
LOS VALORES OBTENIDOS CON 
LAS FORMULAS ( II - 6 ) y (11-7) 



Figure C-ll. 3 COMPARACION DE LAS FORMULAS 

DE RESISTENCIA AL CORTE PARA 
M LEM BROS SOMETIDOS A CARGA AXIAL 
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a) ESTRIBOS PERPENDICULARES AL EJE 



S < d / 2 
< 60 cm 

b) ESTRIBOS 0 BARRAS INCLINADAS 



Figura C-ll.4.4 LIMITES DE SEPARACION DE 

LAS ARMADURAS DE CORTE 
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RECTANGULOS COMPONENTES 
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Figure 011.5.1 RECTANGULOS COMPONENTES PARA 

EL CALCULO DE LA SUMATORIA I x 2 y 
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no pueden reducirse, por no ser 
posible la redistribucidn de mo- 
mentos(Seccion 11.5.2) 



para esta viga pueden reducirse 
por ser posible la redistribucion 


de momentos ( Stccion 11.5.3) 


Fi gura C ~ 11. 5. 2 


Figura C- 11. 5.3 
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FI6URA C - 11. 6. 3 CASOS DE APLICACION DE CORTE 

POR FRICCION 
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FIGURA C-11.6.4 ARMADURAS DE CORTE POR 

FRICCION INCLINADAS CON 
RE SPEC TO AL PLANO DE CORTE 
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FI6URA 11 . 8.(0 NOTACION UTILIZADA ENEL 

DISENO DE MENSULAS. 
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FIGURA C-11.8.5 


DETALLE DE LA SOLDADURA 
UTILIZADA EN LOS ENSAYOS 
DE LA REFERENCE 11.41 
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Figura C-ll.10.2 VALORES DE (3 C PARA AREAS 

CARGADAS NO RECTANGULARES 
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Figuro C-1U0.4.1 CORTE IDEALIZADO QUE ACTUA 

SOBRE UN BRAZO DE PARRILLA 
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FIGURA C-ll. 10.4.7 UBICACION DE LA SECCION CRITICA 

DEFINIDA EN LA SUBSECCION 11.10.4.7 
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PARTE INEFECTIVA 



SECCION CRITICA 
( a ) 



ABERTURA 



(d) 


pgura C-1110.5 EFECTO DE ABERTURAS Y BORDES LIBRES 
(EL PERIMETRO EFECTIVO SE INDICA CON LINEA 
DISCONTINUA) 
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a) SECCION CUADRADAS DE AREA EQUIVALENTE 
DE COLUMNAS NO RECTANGU LARES. 




( b) COLUMNA INTERIOR 



(c ) COLUMNA DE BORDE 


FIGURA 011.11.2 DISTRIBUCION SUPUESTA DE ESFUERZOS 

CORTANTES. 
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CAPITULO C-12 LONGITUDES DE DESARROLLO Y EMPALMES DE LAS 
ARMADURAS 

El concepto de longitud de desarrollo para el anclaje de las armaduras fue in 
troducido por primera vez en las normas ACI de 1971, para satisfacer la duali- 
dad de los requisites uc v adherencia por flexion y adherencia por anclaje conteni- 
dos en ediciones anteriores de dichas normas. Asi, no es necesario considerar el 
concepto de adherencia por flexion, el cual hace enfasis en el calculos de los es- 
fuerzos maximos nominales de adherencia. La consideracion de una resistencia pro- 
medio de adherencia sobre una longitud total de desarrollo de las armaduras es 
mas representativa debido a que por una parte, de los ensayos se deducen resisten- 
cias promedio de adherencia sobre la base de una longitud embebida y, por otra 
parte, porque hay variaciones extremas que no son calculates, en los esfuerzos de 
adherencia locales cerca de las grietas producidas por flexion. (Ref. 12.1). 

El concepto de la longitud de desarrollo se basa en el esfuerzo de adherencia 

promedio que se alcanza a lo largo de las armaduras embutidas en el concreto. Las 

| diversas longitudes & db de estas Normas son las especificadas en las normas ACI 

de 1971, y se basan en los esfuerzos de adherencia permisibles de las normas 

ACI de 1963, con la longitud basica de desarrollo incrementada aproximadamente 

en un 20 por ciento de las requeridas para separaciones pequenas. Es decir, la 

longitud de desarrollo estaba dada por Z^ - 1.2 (f^ ^ b /4u u ), donde u y era el 

esfuerzo permisible de adherencia. Por lo tanto, la longitud de desarrollo reque- 

rida Z, se convierte esencialmente en la de las normas de 1963 cuando se apli- 
d 

ca el factor 0.8 de la Seccion 12.2.4 para barras o alambres con separaciones 
de por lo menos 15 cm de centro a centro. 

Una de las razones por la que se requieren las longitudes de desarrollo espe- 
cificadas es porque las barras sometidas a esfuerzos elevados tienden a hendir re- 
cubrimientos delgados. Una sola barra embutida en una masa de concreto no requie- 
re una longitud de desarrollo tan grande; sin embargo, una capa de barras, aun en 
una masa grande de concreto, puede producir un debi 1 itamiento , formandose una gri£ 
| ta en el piano de las barras. Las Normas no indican que reducciones en £ db po- 
drian ser apropiadas para el caso de concreto en masa, lejos de las esquinas y bo_r 
des, pues los da,tos disponibles son insuficientes. 

En su aplicacion el concepto de longitud de desarrollo requiere que a partir 
de las secciones de esfuerzos maximos en el acero, las barras o alambres se prolon 
guen por lo menos la longitud minima especificada. Las secciones de esfuerzos 
maximos se indican en forma general en la Seccion 12.9.2. 

Es importante destacar que en este Capitulo no se usa el factor de minoracion 
de resistencia <J> pues las longitudes de desarrollo basica * db especificadas 
ya tienen en cuenta esta reduccion. 
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C-12.1 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS - GENERAL I DADES 

Para desarrollar los esfuerzos maximos que ocurren en las armaduras, es 
necesaria una prolongacion de las barras desde el punto de esfuerzo maximo o bien 
un anclaje. Esta longitud de desarrollo o anclaje es necesario a ambos lados de 
tales puntos de esfuerzo maximo, para asegurar la transferencia de sfuerzos en- 
tre aceTO y concreto. Puesto que habitualmente, la ariiiadura tiene una longitud 
considerable a un lado del punto de esfuerzo maximo, los calculos se hacen sola - 
mente para el lado corto. 

C-12.2 LONGITUDES DE DESARROLLO DE BARRAS Y ALAMBRES ESTRIADOS EN TRACCION 

Esta Seccion detalla los requisitos de Jl db para ser usados con diversos 
diametros de barra o alambre estriados, incluyendo los factores modificadores pa- 
ra los casos de barras superiores, esfuerzos cedentes mayores de 4200 kgf/cm , 
concretos con agregado liviano, separaciones laterales grandes entre barras o 
alambres y otras condiciones. 

Los factores de las Secciones 12.2.3 y 12.2.4 se multiplican sucesiv^ 
mente cuando es aplicable mas de uno, y dan un factor global que multiplica la 

longitud basica de desarrollo Jl db obtenida segun la Seccion 12.2.2. Por lo 
tanto, para muchos casos, el valor basico £ db para las barras estriadas es 
0.06 A b f //T£" , pero por ejemplo, para barras superiores con f y mayor de 
4200 kgf/cm 2 se requeriran dos factores adicionales. como sigue: 

£ d = (0.06 A b f y /v r 7p x 1.4 x (2 - 4200/ f y ) 

Similarmente, las mismas barras separadas de centro a centro 15 cm o 
mas permiti rian el uso de un tercer factor (reductor en este caso). 

£ d = (0.06 A b f y />n^~) x 1.4 x (2 - 4200/ f y ) x 0.8 

Se requiere que la longitud basica de desarrollo Jl db sea por lo menos 
0.006 d b f para barras N° 11 o menores, la cual en general controla solamente 

cuando las barras son menores al N° 6. 

En la Figura C-12.2. 4(a) se ilustran los criterios de la Seccion 
12.2.4(a) para los valores minimos de las'distancias al borde y de las separacio 
nes entre barras. 

La Figura C-12.2. 4(b) ilustra un caso tipico donde se usan barras lar- 
gas (X) y cortas (Y) en forma alternada en una sola capa. Las separaciones 
que se emplean al aplicar la Seccion 12.2.4(a) para las barras Y pueden tomar 
se iguales a las de las barras X, dado que las barras Y se desarrollan en la 
longitud BC mientras que las barras X estan ya desarrol 1 adas en la longitud 
BC. 
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El factor 1.4 para las armaduras superiores de la Seccion 12.2.3(a) 
(que fue introducido por primera vez en las Normas ACI de 1951 en la forma 
de un factor 0.7 que mul tipi icaba los esfuerzos admisibles de adherencia) rec£ 
noce que tanto el exceso de agua usada en la mezcla para la traba jabi 1 idad como 
el aire introducido durante las operaciones de su preparacion y vaciado, suben ha_ 
cia la superficie del concrete antes que se complete el fraguado, y quedan atrapa^ 
dos por debajo de las barras reduciendo la adherencia en su superficie inferior. 
En las barras superiores horizontales en un miembro estructural , este efecto ad- 
verso puede disminuir la adherencia hasta un 50 por ciento en casos extremos. 
Investi gaciones recientes parecen reflejar una atenuacion de este efecto en las 
barras "superiores" horizontales en un muro, o en una viga-pared donde existen 
muchas otras barras horizontales y verticales. Esto sugiere que algo de agua y 
aire puede quedar atrapado por otras armaduras y no llegar hasta las barras "su- 
periores” . 

El factor por exceso de armadura, de la Seccion 12.2.4(b), se aplica 
sol amente cuando no se requiere desarrollar totalmente el esfuerzo cedente especj_ 
ficado fy, asT por ejemplo, este factor no se aplicara a la armadura de momento 
positivo en los apoyos contemplada en la Seccion 12.10.2. 

C-12.2.5 La longitud de desarrollo minima de 30 cm no debe mul ti pi icarse por 
los factores de las Secciones 12.2.3 y 12.2.4. 

C-12.3 LONGITUDES DE DESARROLLO DE BARRAS ESTRIADAS COMPRIMIDAS 

El efecto debilitante de las fisuras de traccion debidas a la flexiSn no 
esta presente en las barras comprimidas y usualmente el contacto del extremo de 
las barras sobre el concreto es beneficioso. Por ello se han especificado longi- 
tudes basicas de desarrollo m ^ s cor ~tas para compresion que para traccion. 
Segun la Seccion 12.3.3(b), la longitud basica de desarrollo puede reducirse en 
un 25 por ciento, cuando la armadura esta encerrada en un zuncho del tipo usado 
en las columnas o en una helice individual colocada alrededor de cada barra o 
grupo de barras. 


C-12.4 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA GRUPOS DE BARRAS 

Se requiere incrementar la longitud de desarrollo para barras individua- 
ls cuando se agrupan tres o cuatro barras. La prolongacion extra es necosaria 
porque el agrupamiento hace mas dificil lograr la resistencia de adherencia en la 
parte central del grupo. 

El proyectista debe tambien tomar en cuenta las disposiciones tanto dc la 
Subseccion 7. 6. 6. 4 relativas a los cort.es de las barras individuals dentro del 
grupo como las de la Subseccion 12.13.2.2 para los empalmes de grupos de barras. 
Los increments de la longitud de desarrollo del Artfculo 12.4 no se apliran 


no se 
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cuando se calculan las longitudes de empalme de grupos de barras segun la Subsec- 
cion 12.13.2.2. 

C-12.5 LONGITUD DE DESARROLLO PARA BARRAS CON GANCHOS ESTANDAR EN TRACCIGN 

Las disposiciones sobre anclajes.de barras con ganchos siguen las recomeji 
daciones y datos de las Referencias 12.5 y 12.6. La investigacion de las 
fallas que pueden presentarse en los anclajes de barras con ganchos indica que su 
causa primaria son las grietas que se forman en el recubrimiento en el piano del 
gancho, debidas a las altas concentraciones de esfuerzos en dicha zona. Por lo 
tanto, la longitud de desarrollo de los ganchos e$ funcion directa del diametro 
de la barra d^» el cual controla la magnitud de los esfuerzos de compresion en 
el interior del gancho. En este ArtTculo se consideran los ganchos estandar defi_ 
nidos en el ArtTculo 7.1, y, consecuentemente, la influencia de los radios de 
doblez mayores a los especificados no puede evaluarse aplicando el ArtTculo 12.5. 

Estas Normas definen una longitud total de desarrollo de barras con gan- 
chos, que se mide desde la seccion crTtica hasta el borde exterior del 
gancho, como se indica en la Figura C-12.5.1. 

Similarmente a las disposiciones para las longitudes de desarrollo de* 
barras rectas del ArtTculo 12.2, la longitud de desarrollo Z^ de las barras 
con gancho es igual a la longitud basica de desarrollo de la Seccion 

12.5.2, multiplicada por los factores de modificacion aplicables de la Seccion 

12.5.3. Los factores de modificacion se establecen para diferentes condiciones' 
resistencias cedentes de las barras, armaduras en exceso, concreto estructural 
con agregados liviano, y las que consideran la resistencia a la fisuracion debida 
al confinamiento que suministran el concreto y las ligaduras o estribos. Los 
factores se basan en las recomendaciones de las Referencias 12.5 y 12.6. 

Si el recubrimiento lateral es suficientemente grande para evitar las fi- 
suras y, ademas, se colocan ligaduras, los factores de las Secciones 12.5.3.b y 
c, pueden aplicarse simultaneamente, es decir, Z^ = 0.7 x 0.8 x Z^ . Si adi- 
cionalmente se trata de concreto estructural con agregados livianos: 

£ dh = 0.7 x 0.8 x 1.3 x * hb 

El factor correspondiente a un exceso de armaduras solo es aplicable don- 
de el anclaje o la longitud de desarrollo no se requiere en forma especTfica para 
alcanzar el esfuerzo cedente f . Por ejemplo, este factor no se aplica para el 
desarrollo de las armaduras que resisten momentos positivos en los apoyos, segun 
la Seccion 12.10.2. Ademas, no se hace distincion entre las barras superiores 
y las otras, por cuanto esto es diffcil en las barras con gancho. Se especifica 
un valor mTnimo de para prevenir fallas por extraccion directa cuando el 
gancho esta ubicado muy cerca de la seccion crTtica. Por otra parte, los ganchos 
no pueden considerarse efectivos en compresion. 
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C-12.5.4 Los ganchos tienden a provocar la falla por fisuracion del concreto, es- 
pecialmente si son pequeiios tanto el recubrimiento lateral (normal al piano del 
gancho) como el recubrimiento superior o inferior (en el piano del gancho); vea- 
se la Figura C-12.5.4. Por lo tanto, cuando el recubrimiento es pequeno, es 
esencial confinar la zona de anclaje por estribos o ligaduras, y en especial si 
hay que desarrollar la resistencia cedente de las barras consideradas. 

Algunos casos tipicos donde los ganchos pueden requerir ligaduras o es- 
tribos de confinamiento se presentan en los extremos de .las vigas simplemente apo- 
yadas, en los extremos libres de las mensulas, y en los extremos de los miembros 
que concurren y terminan en un nodo. En contraste, no se requieren las ligaduras 
o estribos si el esfuerzo calculado de la barra es tan bajo que el gancho no es 
necesario para su anclaje. Ademas, en los extremos discontinues de losas o pla- 
cas, cuando el concreto confina la zona de anclaje perpendicularmente al piano del 
gancho, no son aplicables las disposiciones de la Seccion 12.5.4. 

C— 12 . 6 ANCLAJES MECANICOS 

La longitud de desarrollo total de una barra consiste en la suma de todas 
las partes que contribuyan al anclaje. Cuando el anclaje mecanico no sea suficien. 
te para suministrar la longitud de desarrollo requerida, la longitud adicional de- 
be prbveerse prolongando la barra entre el anclaje mecanico y la seccion critica. 

C-12.7 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA MALLAS SOLDADAS DE ALAMBRES ESTRIADOS 

SOMETIDAS A TRACCION 

En el ano 1976 el AC I adopto nuevas disposiciones para las longitudes 
de desarrollo de mallas soldadas de alambre estriado. La Figura C-12.7(a) mues- 
tra la longitud de desarrollo necesaria para una malla con un alambre transversal 
dentro de la longitud de desarrollo. 

En las especi f i caci ones ASTM A 497 para las mallas de alambres estriados 
no se requiere que las soldaduras sean tan resistentes como las exigidas para las 
mallas de alambre liso (ASTM A 185), ya que parte de la longitud de desarrollo 
se asigna a las soldaduras y parte a la longitud del alambre estriado. El calculo 
de la longitud de desarrollo se ha simplificado en relation a las disposiciones 
de normas anteriores suponiendo que solo un alambre transversal esta contenido en 
la longitud de desarrollo. Los factores de las Secciones 12.2.3 y 12.2.4 que 
modifican la longitud de desarrollo basica * db tambien aqui son aplicables pero 
con una longitud minima de 20 cm. 

C-12.8 LONGITUDES DE DESARROLLO PARA MALLAS SOLDADAS DE ALAMBRES LISOS 

SOMETIDAS A TRACCION . 

La Figura C-I2.7(b) muestra los requisitos para las longitudes de de- 
sarrollo para las mallas de alambres lisos, la cual depende primordialmente de la 
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ubicacion de los alambres transversales. En el caso de mallas con alambres mas 
delgado para desarroliar en forma adecuada la resistencia cedente total • de los 
alambres anclados es necesario que haya una franja que contenga por lo menos dos 
alambres transversales a 5 cm o mas de la seccion crftica. Sin embargo, en el 
caso de malla tupidas con alambres mas gruesos se requiere una franja mas ancha, 
especi ficandose ademas una longitud de desarrollo minima para este caso. 

C-12.9 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS DE MIEMBROS SOMETIDOS A 
FLEXION - GENERALI DADES 

C-12.9. 2 Las secciones criticas para una viga contTnua tipica se indican con una 
“c" o una H x H en la Figura C-12.9. 2. Para carga uni forme la armadura positji 
va que se prolonga dentro del apoyo es mas susceptible de ser controlada por los 
requisitos de la Seccion 12.10.3 que por los de la longitud de desarrollo medji 
da desde la seccion de momento maximo o de interrupcion de la barra. 


C-12.9. 3 Los diagramas de momentos que comunmente se usan en el diseno son 
aproximados. Pueden ocurrir desplazamientos en la ubicacion de los momentos max^ 
mos debido a variaciones en las cargas, asentamiento de apoyos, cargas laterales 
u otras causas. Una fisura de traccion diagonal en un miembro sin estribos some- 
tido a flexion, puede desplazar la ubicacion del esfuerzo de traccion calculado 
aproximadamente a una distancia d hacia el punto de momento cero. Cuando hay 
estribos este efecto es de menor importancia pero todavia existe en cierto modo. 
Para considerar los desplazamientos de las secciones de momento maximo las Nor- 
mas requieren la prolongacion de las armaduras a una distancia d o 12^ mas 
alia de la seccion en la cual estas no son mas teoricamente necesarias para resis_ 
tir flexion, excepto en los casos indicados. En la Figura C-12.9. 2 se ilustra 
la posicion de los puntos de interrupcion de las barras para satisfacer este re 
quisito. 


Cuando se usan barras de diferentes diametros la prolongacion depende 
del diametro de la barra que se interrumpe. A fin de satisfacer los requisitos 
de esta Seccion, una barra que se dobla hacia el lado opuesto de una viga y que 
se contfnua alH, se puede considerar como efectiva hasta donde intercepta la mi- 
tad de la altura del miembro. 


C-12.9. 4 Cuando en las zonas sometidas a traccion se interrumpen o doblan barras 
se originaran los esfuerzos maximos en las barras restantes. En la Figura 
C-12.9. 2 se emplea una marca "x" para indicar los puntos de esfuerzo maximo 
que se originan en las barras que continuan despues que se interrumpio parte de 
estas. Si las barras se cortan de acuerdo a como lo permiten los diagramas de 
momentos, estos esfuerzos maximos llegan al valor f^ , lo que requiere la pro- 
longacion como se indico. Esta prolongacion puede exceder el largo re^ueri- 
do por flexion. 
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C-12.9.5 Hay evidencias de que se reduce la resistencia al corte y se pierde du£ 
tilidad cuando las barras son interrumpidas en una zona de traccion (Ref. 12.7). 
Consecuentemente , estas Normas no permiten la interrupcion de las armaduras en 
una zona en traccion, a menos que se satisfagan condiciones especiales. En gene- 
ral, cuando algunas armaduras se interr.umpen en una zona de traccion, tienden a 
formarse fisuras de flexion prematuramente. Si tanto los esfuerzos en las armadu_ 
ras que continuan como la resistencia al corte estan proximos a sus valores 1 Tmi - 
tes, las fisuras de traccion diagonal tienden a desarrollarse anticipadamente a 
partir de estas fisuras de flexion. Por lo tanto, las fisuras diagonales tienen 
menos probabil idades de formarse cuando los esfuerzos cortantes son bajos (Sub - 
secciones 12.9.5.1 y 12.9.5.3) y pueden ser limitadas empleando estribos con 
poca separacion (Seccion 12.9.5.2). No es necesario aplicar estos requisites a 
los empalmes en traccion especificados en el Articulo 12.14, la Seccion 12.12.5 
y en las partes correspondientes del Articulo 12.2. 

C-12.9.6 Las mensulas, los miembros de altura variable, y otros aonde el esfuer- 
zo del acero f $ no disminuye linealmente en proporcion a un momento decrecien - 
te, requieren consideraciones especiales para el desarrollo adecuado de las arma- 
duras de flexion. Para la mensula de la Figura C-12.9.6, el esfuerzo de las 
armaduras en el agotamiento es casi constante y aproximadamente igual a f , de£ 
de la cara del apoyo hasta el punto de aplicacion de la carga. En tal caso, el 
desarrollo de las armaduras de flexion depende principalmente del anclaje coloca- 
do en el extremo cargado. En la Referencia 12.1 se sugiere la soldadura de una 
barra transversal de igual diametro, como un medio para proporcionar un anclaje 
efectivo. Un gancho extremo en el piano vertical, con el diametro nnnimo del do- 
blez, no es totalmente efectivo porque existira esencialmente un concreto sin ar- 
mar cerca de las cargas aplicadas en la proximidad de las esquinas. Para el caso 
de mensulas anchas (perpendicularmente al piano de la figura) y cargas que no 
se aplican cerca de las esquinas, las barras en forma de U en un piano horizon-* 
tal proporcionan ganchos extremos efectivos. 

C-12.10 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS PARA MOMENTOS POSITIVOS 

C-12.10.1 Una parte determinada de las armaduras para momentos positivos debe 
prolongarse hacia y dentro del apoyo, a lo largo del mismo borde del miembro, pa- 
ra tomar en cuenta el efecto de alguna variacion de los momentos no contemplado 
en los calculos. 

C-12.10. 2 Cuando un miembro sometido a flexion es parte de un sistema Drimario 
que resiste cargas laterales, se puede producir una inversion de los momentos en 
el apoyo debido a la accifin de cargas, mayores a las previstas er\ el diseno; por 
ello algunas armaduras positivas deben estar bien ancladas dentro del apoyo. Este 
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anclaje se requiere para asegurar una respu.esta ductil en el caso de solicitacio- 
nes excepcionales » como las originadas por explosiones o sismos. Para lograr es- 
ta ductil i dad no basta emplear mas armaduras trabajando a esfuerzos mas bajos. 

El requisito de anclaje total no se aplica a las armaduras en exceso que se colo- 
quen en el apoyo. 

C-12.10*.3 En los extremos simplemente apoyados y puntos de inflexion tales como 
1 os marcados con "P.I." en la Figura C-12. 9. 2, el diametro de las armaduras 
positivas debe ser 1o suficientemente pequeno como para que la longitud de de- 
sarrollo calculada no exceda el valor £ a + M n /V y 0 + 1,3 para 

el caso de condiciones favorables de apoyo. La Figura C-12. 10.3(a) ilustra el 

uso de esta disposicion cuando no se utilizan los ganchos estandar o un anclaje 

mecanico equivalente. 

En el punto de inflexion el valor de no debe exceder el valor 

real de la prolongacion de la barra mas alia del mismo. La parte de la longitud 

disponible correspondiente al valor M n /V y es una cantidad teorica que no esta 
asociada generalmente a un punto donde hay un esfuerzo maximo evidente; es 

el momento resistente nominal de la seccion sin el factor 4>, y no el momento 

aolicado mayorado. 

El valor M^/V u corresponde a la longitud de desarrollo para la barra 
de mayor diametro obtenida de la formula de flexion por adherencia anteriormente 
usada, es decir Z Q = V/ujd, donde u es el esfuerzo de adherencia y jd es el 
brazo mecanico. En las normas ACI de 1971 estos requisitos de anclaje se re- 
dujeron en relacion a normas anteriores, tomando en consideracion la longitud de 
anclaje extremo de que se dispone & a> e incluyendo un aumento del 30 L para 

el valor M n /V y cuando los extremos de las armadur* r * ^^tan confinados por una 
reaccion que produce compresion. 

Como ejemplo, considerese que en un extremo simplemente apoyado se co- 
loca una barra de diametro tal que & d calculada segun p 1 Articulo 12.2 e' 

igual a 0.06 A b f / / . 

El diametro sera sati sfactorio solamente si 0.06 A b f^/v 7 f l ~ no exce_ 
de £ a + 1.3M n /V u , 

El valor A a usarse en los puntos de inflexion esta limitado a la 
altura util d del miembro o a 12 diametro' (12 d^) , el que sea mayor. La 
Figura C-12. 10. 3(b) ilustra esta disposicion en io S puntos de inflexion. La li- 
mitation para i se agrego porque no se dispone de ensavos que demuestran que 
a 

una longitud grande de la barra mSs alia del punto de inflexion sera totalmente 
efectiva para desarrollar una barra que tiene solo una corta distancia entre un 
punto de inflexion y un punto de maximo esfuerzo. 
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C- 12.11 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS PARA MOMENTOS NEGATIVOS 

La Figura C-12.11 ilustra dos metodos para satisfacer los requisitos 
de anclaje de las armaduras sometidas a traccion mas alia de la caramel apoyo. 
Para el anclaje de armaduras con ganchos vease el Articulo C-12.5. 

La Seccion 12.11.3 fija los requisitos para considerar el efecto 
las posibles variaciones del diagrama de momentos alrededor de un punto de in- 

flexiSn, como se discute en la Seccion 12.9.3 y, en todo caso, rige la mas es- 

tricta de las dos disposiciones. 

C-12.12 LONGITUDES DE DESARROLLO DE LAS ARMADURAS TRANSVERSALES EN LAS VIGAS 

C-12.12. 1 Los estribos deben colocarse tan cerca de la cara comprimida del miem- 
bro cuanto sea posible, pues las fisuras debidas a la traccion por flexion pene- 
tran profundamente cuando el miembro se aproxima a su agotamiento. 

C-12.12. 2 En la Figura C-12.12. 2 se ilustran los requisites para el anclaje de 
estribos en U hechos de barras y alambres estriados. 

C-12.12. 2.1 Cuando se usan ganchos estandar, debe haber una longitud de 0.5 

entre d/2 y el punto de tangencia del gancho. La linea A en la Figura 

C-12.12, 2 sehala el punto de tangencia del gancho. Esta disposicion puede reque 
rir una reduccion en el diametro y en la separacion de las armaduras del alma, o 
un aumento en la altura util de la viga, para que las armaduras transversales 
sean totalniente efectivas. 

C-12.12. 2. 3 Puesto que no es posible doblar un acero de Grado 42 en forma ce- 
nida alrededor de una barra longitudinal, el anclaje depende basicamente del va- 
lor que corresponde al gancho y de la longitud principal de que se dispone. Una 
barra longitudinal dentro del gancho de un estribo limita el ancho de cualquier 
fisura por flexion aun en una zona de traccion. Puesto que tal gancho esta en 
un piano normal a la superficie vecina del concreto, se reduce la posibilidad de 
hendeduras, por lo que para barras o alambres de pequeno diametro se estima que 
este gancho es capaz de desarrollar un esfuerzo de 2800 kgf/cm 2 . Consecuenteme_n 
te, para los estribos usuales de Grado 42 es necesaria una longitud adicional 

de IJ 3. Para estribos de Grado 28 (o barras de Grado 42 traccionadas has- 
d 

ta un esfuerzo de 2800 kgf/cm 2 ) no es necesaria la longitud principal adicio- 
nal. El doblez de 180 grados alrededor de una barr.a longitudinal para el ancla^ 
je de estribos se reduce a 135 grados porque las resistencias de anclaje de los 
dos tipos de dobleces son aproximadamente iguales. 

C-12.12, 2. 4 En la Figura C-12.12. 2. 4 se ilustran los requisitos de anclaje pa- 
ra mallas soldadas de almbres lisos para estribos 
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C- 12.12.2 .5 Las di sposiciones para el anclaje en el borde traccionado, de los J 
estribos de una rama constituidos por alambres de malla soldada, requiere que el 
alambre longitudinal este a la misma profundidad que la armadura primaria de 
flexion para evitar la fisuracion a nivel del acero en traccion. La Figura 

C-12.12.2.5 ilustra los requisitos de anclaje para los estribos de una rama for- 
ma dos por alambres de malla soldada. Para los estribos de una rama, ya sea de 
barras o alambres de malla soldada, las Normas permiten el anclaje mediante gan- 
chos o longitudes de desarrollo en los hordes comprimidos y traccionados de los 
miembros (Subsecciones 12.12.2.1 y 12.12.2.3) y longitudes de desarrollo por 
prolongaciones rectas solo para el anclaje en el borde comprimido (Subseccton 
12.12.2.2). Esta Seccion especifica la forma de realizar el anclaje de los estri_ 
bos de una rama constituidos por una malla soldada plana, mediante el anclaje de 
alambres longitudinales, y con las longitudes adecuadas de las prolongaciones re£ 
tas, tanto en los hordes comprimidos como traccionados de los miembros. 

C- 12. 12. 5 Estos requisitos de solape de estribos en U doble para formar estri- 
bos cerrados prevalecen sobre las disposiciones del Arti'culo 12.14. 

C-12.13 EMPALMES DE LAS ARMADURAS - GENERALI DADES 

En este Articulo se incluyen las disposiciones generales para los empal- 
mes de las armaduras que se refieren a la adherencia, y al detallado completo de 
los miembros. 

Debido a que cada extremo de un empalme introduce concentraciones de es- 
fuerzos que tienden a originar hendeduras prematuramente, las longitudes para los 
empalmes Clase B y. Clase C son ma's largas que las longitudes de desarrollo 
£ . Se limita el ancho del miembro o la separacion transversal de los empalmes 
por solape, para que haya un area minima de concreto entre los empalmes adyacen - 
tes a fin de lograr un anclaje total. Las dos barras que forman un empalme^ por 
solape pueden estar en contacto o separadas, como se desee, pero cuando estan em- 
palmadas deben cumplir con la Subseccion 12.13.2.3. Cuando la separacion trans- 
versal entre solapes es mas de 15 cm y el empalme esta ubicado a mas de 8 cm 
del paramento, la longitud de desarrollo ^ puede multipl icarse por 0.8 (vea- 
se la Seccion 12.2.'4(a)), y las longitudes de los empalmes por solape se redu - 
cen analogamente. En este caso se permiten longitudes de solape mas cortas debi- 
do a que la tendencia a la formacion de hendeduras en el piano de las barras es 
menos acentuada. 

Para tener ductilidad, los empalmes por solape deben ser adecuados para 
desarrollar un esfuerzo mayor que la resistencia cedente de las armaduras. En 
caso contrario, el miembro puede sufrir una fall a repentina del empalme si se al- 
canza la resistencia cedente de la armadura, y asi no se puede obtener “tenaci- 
dad" en el miembro. Las longitudes de solape esp*ci ficadas en estas Normas han 
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sido establecidas para sajisfacer estos requisites de duct i 1 i dad * En To posible, 
los empalmes deben alejar^e de 1 o s puntos de maximo esfuerzo de traccion. Los rie 
quisitos para los so!apes|de la Tabla 12.14 favorecen esta practica al especifj_ 
car exigencias mas riguro^as para empalmes con esfuerzos elevados, es decir, cuaji 
do la relacion entre A s jprovisto y requerido es menor de 2, y para em - 
palmes agrupados desfavor^blemente. 

C-l 2.13.2 Empalmes por SOlape 

C-12.13.2.1 Por la faltajde adecuados datos experimentales sobre empalmes por 
solape de barras N° 14 y N° 18 en compresion y traccion, se prohibe el empal- 
me por solape en barras do estos diametros, con excepcion de lo establecido en la 
Seccion 12.15.2 y la Sijibsecc i on 15.8.2.4 para los empalmes por solape en com- 
presion de barras N° 14 y N° 18 con barras de menor diametro. 

C-12.13.2.2 El increment^ de la longitud de solape en barras agrupadas se basa 
en la reduccion del perim^tro exterior del conjunto. El valor a usarse para 
calcular la longitud de erjipalme prescrito en la Seccion 12.14.1 o 12.15.1 se 
refiere a una barra indivjdual. Los incrementos en la longitud de desarrollo del 
ArtTculo 12.4 no tienen c|ue incluirse en estos calculos, porque asi se duplica - 
nan los incrementos requ^ridos en la Subscccion 12.13.2.2 por el efecto de 
agrupamiento. 

C-12.13.2.3 Si las barra$ individuales de los empalmes por solape estan demasia- 
do separadas se crea una Seccion sin armar. Se considera como una precaucion mi- 
nima la disposicion que ottliga que una fisura potencial siga una linea en zig-zag 
con pendientes 5 a 1. | Se agrega la limitacion de separacion al maximo de 15 
cm porque la mayorfa de "(as investigaciones efectuadas con barras estriadas se 
realizo colocando las armaduras dentro de esta separacion. 

C- 12.13.3 Empalmes Solda<|os y Conexiones Mecanicas 

C-l 2.13.3.2 Las Normas r$quieren que todas las soldaduras de las armaduras esten 
en conformidad con las Normas AWS D 1.4, "Structural Welding Code- Reinforcing 
Steel", de la Sociedad Americana de Soldadura. Para una discusion sobre este te 
ma vease la Seccion C-3.$.2. 

C-12.13.3.3 Un empalme total soldado es aplicable primordialmente a las barras 
de diametros grandes (N° $ o mayores) en miembros principals. El requisito de 
resistencia en traccion d^l 125 por ciento de la resistencia cedente especifica^ 
da asegurara una buena soldadura, adecuada tambien para compresion. Es deseable 
que los empalmes sean cap^ces de desarrollar la resistencia de agotamiento de las 
barras solapadas, pero 1 iijiitaciones practicas hacen diffcil el logro de esta con - 
dicion ideal. El esfuerzp maximo de las armaduras que se usan en el diseno segun 
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estas Normas es la resistencia cedente. Para asegurar la suficiente resistencia 
de los empalmes de manera que se pueda alcanzar la cedencia en un miembro y con 
ello evitar la falla fragil, se selecciono un incremento del 25 por ciento por 
encima de la resistencia cedente especi ficada , que es a la vez un minimo adecuado 
para la seguridad y un maximo posible por razones economicas. 

C- 12.13.3.4 Se requiere que una conexion total mecanica~tambien desarrolle un 
125 por ciento de la resistencia cedente, en traccion o compresidn, segun se ne- 
cesite, por las mismas razones que se discuten para el empalme total soldado en 
la Subseccion C-12.13.3.3. 

C- 1 2.13.3.5 Se permite el uso de uniones soldadas o conexiones mecanicas con re- 
sistencia menor que el 125 por ciento de la resistencia cedente, si se satisfa- 
cen los criterios mTnimos de d i seno de la Seccion 12.14.4. 

C-12.14 EMPALMES DE BARRAS Y ALAMBRES ESTRIADOS SOMETIDOS A TRACCION 

C-12.14.1 Los empalmes por solape en traccion se clasifican en tres tipos: (A, 
B y C), con longitudes de solape proporcionales a la longitud de desarrollo en 
traccion La longitud de desarrollo (Articulo 12.2) que se usa en el- 
calculo del solape debe corresponder a f , debido a que las clasificaciones de 
los empalmes (Tabla 12-14) ya reflejan cualquier exceso de armaduras en la zona 
del empalme; por lo tanto, no debe usarse el factor por exceso de armaduras de 
la Seccion 12.2.4.(b) para el exceso de A $ . En cambio para las armaduras supe_ 
riores cuando f^ es mayor de 4200 kgf/cm 2 , y para concretos livianos, los 
factores de ampl ificacion de de la Seccion 12.2.3 deben aplicarse donde 
corresponda. Los factores de reduccion para de la Seccion 12.2.4(a) y (c) 
relativos a separaciones grandes y zunchos pueden aplicarse donde se satisfacen 
las condiciones especi ficadas . 

Las caractensticas de los empalmes se basan en las tres siguientes 
consi deraciones : 

El ti po de miembro , 

El nivel del esfuerzo en las armaduras a empalmarse, y 

La fraccion de la armadura total que se va a empalmar en una seccion. 

La condicion mas exigente para los empalmes se presenta en los tenso - 
res (Seccion 12.14.5), donde las tres condiciones anteriores pueden ser cnti - 
cas. Proximo en severidad es el caso del empalme de todas las armaduras de un 
miembro en la seccion con esfuerzo de traccion maximo. Las condiciones menos cH 
ticas corresponden a empalmar todas las armaduras en una seccion alejada de la 
de esfuerzo de traccion maximo o solo una parte de la armadura total en la sec- 
cion critica. La disposicion preferida y recomendada consiste en colocar los em- 
palmes escalonados y alejados de la seccion de esfuerzo de traccion maximo. Las 
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Secciones 12.14.2, 12.14.3 y 12.14.4 dan los requisitos detallados para los 
empalmes en traccion usados bajo diversas condiciones de diseno, los cuales permi_ 
ten una economTa maxima consistente con una resistencia estructural uni forme en 
todo el miembro. 


C-12. 14. 2 Los requisitos para empalmes por solape en traccion de la Tabla 12-14 
favorecen la colocacion de los empalmes lejos de las regiones,de elevados esfuer- 
zos de traccion, y ubicarlos donde el area de acero suministrado en el empalme es 
al menos el doble de la requerida por el analisis. 

La longitud de $olape de cualquier fraccion del area total de las arum 
duras en zonas de elevados esfuerzos de traccion (A^ proporcionado / A s requeri- 
do menor de 2) debe ser por lo menos 1.3 (Clase B) donde se base en 
el valor de f^. Si se empalma mas de la mitad de las armaduras en tal zona, los 
solapes deben tener una longitud minima de 1.7 (Clase C), donde ^ tamr 
bien se basa sobre el valor de f . 

Las longitudes requeridas para los solapes pueden reducirse si los em- 
palmes se colocan donde las armaduras estan sometidas a esfuerzos de traccion ba- 

jos (A proporcionado / A requerido igual o mayor de 2). El tipo de empalme 

s s 

requerido depende del porcentaje de armaduras que se solapan. Los de la Clase A 
se permiten en las zonas donde se empalma no mas del 75 por ciento del Srea to- 
tal de las armaduras dentro de una longitud de solape (los empalmes quedan asi 
escalonados) . 

Los empalmes Clase B se requieren en las zonas de bajos esfuerzos 
cuando en una seccion. es- necesario solapar mas del 75 por ciento del acero. E£ 
ta disposicion permite al proyectista realizar los empalmes de todas las barras 
en una sola seccion. 


C-12. 14.-3 Cuando los empalmes soldados o las conexiones mecanicas estan ubicados 
en zonas de elevados esfuerzos de traccion en las armaduras, deben desarrollar 
por lo menos un 125 por ciento de la resistencia cedente especificada. 

C-12. 14. 4 Esta Seccion describe la situacion donde pueden usarse empalmes solda- 
dos o conexiones mecanicas de resistencia menor de 125 por ciento de la cedente 
especificada de las armaduras; vease la Subseccion C-12. 13. 3. 5. 

El Articulado reduce los requisitos de empalmes o conexiones cuando 
estos estan escalonados y hay un exceso de armaduras. El criterio de duplicar la 
fuerza de traccion calculada se usa en secciones que contienen empalmes parciales 
en traccion para tomar en cuenta que s61o una parte del total de las armaduras es 
continua. El empalme parclal usual en tracci6n sera una soldadura de ranura en- 
tre barras o entre una barra y una pleza de acero estructural. 
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Para detallar estas <foldaduras, debe especi f icarse su longitud. El 
tamano, la resistencia y details de las mismas se regiran por las Normas AWS 
D 1.4, “Structural Welding Code - Reinforcing Steel", de la Sociedad America- 
na de Soldadura. 

C— 12 .14 .5 En estas Normas se entiende como tensor de concreto armado el miembro 
sometido a una carga axial sufieiente para originar tracciones en. toda la seccion 
y en una parte apreciable de su longitud. Por ejemplo, tirantes de arcos, tenso- 
res que transmiten cargas a una estructura superior, y elementos principales en 
traccion de las celosias. 

El escal onamiento de los empalmes a 75 cm se considera adecuado para 
empalmes totales realizados mediante soldaduras o conexiones mecanicas. 

C— 12 .15 EMPALMES DE BARRAS CORRUGADAS SOMETIDAS A COMPRESION 

Las investigaciones sobre adherencia se refieren primordialmente a 

barras sometidas a traccion. El comportamiento en adherencia de las barras en 

compresion no esta afectado por el problema de la formacion de fisuras transverse 
les en traccion, y por ello los empalmes en compresion no requieren disposiciones 
tan estrictas como las especificadas para los empalmes en tracciSn. 

C- 1 2.15.1 Los ensayos han demcstrado que la resistencia de los empalmes en com 
presion depende considerablemer te del contacto de los extremos y por lo tanto, 
no aumenta proporcionalmente con la longitud del empalme (Refs. 12.1 y 12.8). 

Consecuentemente , para resistencias cedentes superiores a 4200 kgf/cm 2 , las 

longitudes de solape en compresion se incrementan considerablemente, excepto cua^ 
do se usan envolturas hel icoidales (como en las columnas zunchadas), siendo el 
incremento del orden del 10 por ciento para f^ igual a 5200 kgf/cm 2 . 

C- 12 .15 .3 Cuando los empalmes estan encerrados por ligaduras mlnimas en toda su 
longitud se permiten longitudes de empalme reducidas. Las longitudes de los sola_ 
pes en compresion pueden multi)! icarse por 0.85 para miembros comprimidos con 
ligaduras cuando el area de las mismas en la longitud de solape es por lo me- 
nos 0.0015 hs, pero esta no )uede ser menor de 30 cm. 

Las ramas de las ligaduras perpendiculares a cada direccion se calcu- 
lan separadamente , debiendose satisfacer los correspondientes requisitos. Esto 
se i lustra en la Figura C-12.15.3 donde cuatro ramas son efectivas en una di- 
reccion y dos ramas en la-otra. Este calculo es critico solamente en una direc 
cion, la cual puede usualmentej detectarse por simple inspeccion. 

C— 12 .15.4 Debido al increment]o de la resistencia a hendeduras, las longitudes de 
solapes en compresion pueden rjeducirse cuando el empalme por solape esta encerra- 
do en toda su longitud por zurjchos. Los zunchos deben satisfacer los requisitos 
de las Secciones 7.10.4 y 10.9.3. 
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C-12. 15. 5 Empalmes a Tope | 

C-12. 15.5.1 La experience con empalmes por contacto en los extremos ha sido ca- 
si excl usivamente con barrjis verticales de las columnas. Si las barras estan in- 
clinadas con respecto a ia; vertical , se requiere un cuidado especial para asegu- 
rar que se pueda lograr y ijiantener un contacto a tope. 

C-12. 15. 5. 2 Estas toleranpias estan basadas en ensayos de miembros a escala nat£ 
ral con barras N° 18. 

C-12. 15. 5. 3 Se ha adoptadij) esta limitacion para asegurar una resistencia minima 
al corte en las secciones ^ue contienen empalmes a tope. 

C-12. 16 REQUISITOS ESPEClj\LES PARA LOS EMPALMES EN LAS COLUMNAS 

En las columnas spmetidas a flexocompresion pueden ocurrir esfuerzos de 
traccion en una cara de la columna, tal como se muestra en la Figura C-12. 16 . 
Cuando hay tales traccione£, este Articulo requiere que se empleen empalmes a 
traccion o que se garanticfe una. resistencia adecuada a estos esfuerzos. 

C-12. 16.1 Se requiere una resistencia minima a la traccion aun donde el analisis 
estructural indica que hay unicamente compresiones. Si se usan empalmes por con- 
tacto extremo sin otras bafras adicionales, la cuantia maxima permitida de armadj£ 
ras empalmadas en un punto de cualquier cara de una columna es de tres cuartas 
partes de la total. Se pueden utilizar empalmes mecanicos disehados para transmit 
tir las compresiones de todas las armaduras en una seccion, siempre que posean 
una capacidad en traccion igual a una cuarta parte de la resistencia cedente de 
las armaduras conectadas. Se puede emplear cualquier combinacion de empalmes, 
barras de empalme o empalmes escalonados conjuntamente con barras continuas, siem 
pre que se mantenga la minima capacidad a traccion requerida. 

Para las condiciopes donde los esfuerzos pueden variar desde el valor 
de f en compresion hastp la mitad de f^ en traccion o menos deberS proveerse 
en cada cara de la columna para cualquier seccion donde hayan empalmes, la resis- 
tencia minima a la traccio^i, que se estipula en dos veces la calculada. 

C-12. 16. 2 Donde la traccion calculada puede exceder un me*dio de f , los requi- 
sites de empalmes son los inismos que en los empalmes a traccion reglamentados en 
el Articulo 12.14. 

C-12. 17 EMPALMES DE LAS MALLAS SOLDADAS DE ALAMBRES ESTRIADOS SOMETIDAS A 
TRACCION 

Estas disposicion^s para las mallas de alambres estriados se fundamentan 
en resultados de ensayos (Ref. 12.9) y supenen que en la longitud de solape 
solo hay un alambre transvjersal de cada malla. La longitud de desarrollo es 
la prescrita en el Artfcujlo 12.7 sin tomar en cuenta el minimo de 20 cm. El 
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minimo de 20 cm se aplica a la longitud de solape total. Vease la Figura 
C— 12.17. En el caso de no haber alambres transversal es dentro del solape, rigen 
las especificaciones para los dlambres estriados. 

C-12.18 EMPALMES DE LAS MALLA$ SOLDADAS DE ALAMBRES LISOS SOMETIDAS A 
TRACCION 

La resistencia de losiempalmes de las mallas soldadas de alambres lisos 
depende primordialmente del an^laje que se obtiene de los alambres transversales 
en lugar de la longitud de los! alambres dentro del empalme. Por esta razon, el 
solape se especifica en funcioji de la ubicacion de los alambres transversales se- 
gun se ilustra en la Figura Cf 12 .18 , en vez de emplear diametros o longitudes. 
Los 5 cm de solape adicional ;• requeridos sirven para garantizar la superposicion 
de los alambres transversales y dar un espacio suficiente para una satisfactoria 
consolidation del concreto entre los mismos. La investigation ha demostrado que 
se requiere una longitud de solape mayor cuando se solapan mallas tupidas de alam 
bres gruesos y, en consecuencifc, para estos casos se especifican longitudes adi - 
cionales de solape, ademas del mfnimo absoluto de 15 cm (Ref. 12.10). La longi_ 
tud de desarrollo correspjonde a la calculada segun el Articulo 12.8 sin 

considerar el minimo de 15 cm|. Estas disposiciones se ilustran en la Figura 
C-12.18. 
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Figure C-12.2.4 CRITERIOS DE LA SECCION 12.2.4 (a) 




FI6URA C- 12.5.4 ANCLAJE DE BARRAS CON GANCHOS 

SEGUN LA SECCION 12. 5. 4 
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(a) LONOITUD DC DESARROLLO PARA MALLAS SOLOADAS 
DE ALAMBRES ESTR I ADOS ARTICULO 12.7 
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(b) LONOITUD OE DESARROLLO PARA MALLAS SOLDADAS 
DE ALAMBRES LISOS ARTICULO 12.8 


Figura C-12.7 LONGITUD DE DESARROLLO PARA MALLAS 

SOLDADAS DE ALAMBRES 
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Figure 012.9.6 EJEMPLO DE UN MIEMBRO ESPECIAL QUE 

DEPENDEMAYORMENTE DEL ANCLAJE 
EXTREMO DE LA BARRA 
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M n /V u I— Mn PARA LA 

/.RMADURA QUE 
SE CONTINUA 
DENTRO OEL 
APOYO 


ANCL AJE 
EXTREMO l 


NOTA: EL FACTOR 1.3 ES APLI CABLE SOLO SI 
LA REACCION COMPRIME EL CONCRETO QUE 
RODEA LOS EXTREMOS OE LA ARMADURA 


a ) CRITERIO PARA DETERMINAR EL DIAMETRO 
MAXIMO DE LA BARRA EN UN EXTREMO 
SIMPLEMENTE APOYADO 



LONGITUD EFECTIVA MAXIMA d 6 I2db 
PARA LA PROLONGACION t 0 



PROLONG ACION A 
PARTIR OE P.I. 


b ) CONCE PTO PARA DETERMINAR EL DIAMETRO 
MAXIMO DE LAS BARRAS a EN EL PUNTO 
DE INFLEXION 

Figura C-12.103 DIAMETRO MAXIMO DE BARRAS. 
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a) ANCLAJE EN COLUMNA EXTERIOR 

a, 12 C t . O /I6. UD out FUCSE MAYOR 



nota: usualmente TAL ANCLAJE forma parte de 

LA ARMAOURA OE LA VISA ADYACENTE 

b) ANCLAJE EN LA VIGA ADYACENTE 

Flgura C-12.11 LONGITUDES DE DESARROLLO DE 

LAS ARMADURAS PARA MOMENTOS 

NEGATIVOS. 
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SECCION 12.12.2.1 


Sa (24 do o 30 cm 
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LA ZONA COMPRIMIDA 
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0.33 I* COMO MINIMO 
(SOLO PARA ESFUERZO 
OE 0ISE&O > 2.800 Kg/cm*) 




ILM- 


Iiawu 

I LONOITUOINAL 


SECCION 12.12.2.2 SECCION 12.12.2.3 


Figura C-12.12.2 ANCLAJE DE ESTRIBOS EN U (BARRAS 

Y ALAMBRES CORRUGADOS) 


VEASE SECCION 




Figure C-12.12. 2.4 ANCLAJE EN LA ZONA DECOMPRESS 

PARA ESTRIBOS EN U DE MALL A - 

SOLDADA DE ALAMBRE LISO 







COVEN IN-MINDUR 1753 


C-179 



Figura 012.15.3 EL AREA EFECTIVA QUE SE CONSIDERA 

ES LADE LAS RAMAS DE LAS LIGADURAS 
QUE CRUZ AN EL EJE DE FLEXION. 

EN EL CASO DE LA FIGURA SON EFECTIVAS 
CUATRO RAMAS 


TODAS LAS BARRAS ESTAN COMPRIMIOAS 



Figura C-12 16 REQUISITOS ESPECIALES DE EMPALMES 

DE BARRAS PARA COLUMNAS 
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(a) SECCION 12 .17 .1 



1 6 UAL QUE PARA ALAMBRE 
CORRUOADO 

(b) SECCION 12.17.2 

Figure C-12.17 SOLAPE DE MALLAS DE ALAMBRE 

CORRUGADO 

A, PROPORC./A, REOUERIDO < 2 



(0 ) SECCION 12. 16 .1 

A s PROPORC . / A s REOUERIOO > 2 



(b) SECCION 12. 18.2 

Figura C-12.18 SOLAPES DE MALLAS DE ALAMBRE 

LISO 
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PARTE 5 ELEMENTOS 0 SISTEMAS ESTRUCTU RALES 
CAPITULO C-13 PLACAS 

C-13.1 ALCANCE 

Los principios fundamentals de diseno contenidos en el Capitulo 13 son 
aplicables a cualquier sistema; estructural bidimensional piano sometido a cargas 
perpendicul ares a su piano. Sin embargo, algunas de las prescripciones especifi- 
cadas limitan la aplicacion del Capitulo 13 a los sistemas descritos en el 
Articulo 13.1. Estos sistemas incluyen las placas macizas armadas en mas de una 
direccion, con o sin abacos, soportadas por columnas, vigas o muros, y las placas 
nervadas en mas de una direcciion, con o sin relleno entre los nervios. 

Se excluyen las losas armadas en una direccion, macizas o nervadas, las 
cuales se rigen por la prescrilpcion de los Capitulos 10 y 11, y se excluyen 
tambien las placas sobre tierra (pavimentos) que no transfieran cargas vertica- 
ls de otra parte de la estrudtura al terreno. 

Los paneles rectangulares o cuadrados soportados por vigas de gran rigi- 
dez o muros en dos bordes paralelos, se pueden disenar como miembros armados en 
una sola direccion. Sin embargo, debe tomarse en cuenta que hay flexion cilindri_ 
ca solamente cuando el panel esta uniformemente cargado en la direccion paralela 
a los bordes portantes y los otros dos son bordes libres. 

Bajo cualquier otra condicion, existiran momentos en ambas direcciones y 
deberan tomarse las previsiones del caso para evitar el agrietamiento de la placa 
y para asegurar la transmision adecuada de las cargas no uniformes. Vease tam- 
bien la Seccion 8.10.5. 

C-13. 2 PROCEDIMIENTOS DE DISEnO 
C-13. 2.1 Disposiciones Generales 

Estas Normas permiten al proyectista disenar las placas armadas en mas 
de una direccion empleando cualquier metodo de calculo que satisfaga los princi - 
pios basicos del analisis estructural, (equilibrio estatico y compati bi 1 i dad ge£ 
metrica), con tal que demuestre que se satisfacen todos los criterios de seguri- 
dad y de comportamiento en las condiciones de servicio establecidas en estas Nor- 
mas. 

El diseno de placas puede basarse en metodos clasicos de analisis elas- 
tico; en metodos numericos utilizando elementos finitos o reticulos; metodos de 
lineas de rotura o en alguna combinacion de tales metodos. 

En todos los casos el analisis incluira el calculo de los efectos de 
flexi6n, corte y torsion de las zonas cercanas a los apoyos. 
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Las placas armadas en mas de una direccion son elementos estructurales 
altamente hiperestaticos y tienen generalmente una buena capacidad de redistribu- 
cion de esfuerzos en el rango inelastico. Por esto se admiten diversos metodos 
de calculo que pueden dar lugar a distribuciones de armaduras que varTan apreci£ 
blemente de un metodo a o'tro. Sin embargo, el proyectista debe tomar en cuenta 
que el disefio de una placa no termina con el analisis. Por ello cuando utiliza 
dimensiones que difieran de la practica usual, debe justificar su uso basandose 
en la certidumbre de las cargas previstas y la confiabil idad de las solicitacio- 
nes calculadas. 

El proyectista debe tener en cuenta que el principal problema relaciona^ 
do con la seguridad de las placas es la transferencia de la carga a los apoyos, 
mediante la flexion, corte y torsion, en las zonas cercanas a las columnas o mu- 
ros que soportan el si sterna. 

C-13.2.1.5 Esta Subsection contiene un metodo para verificar la capacidad flect£ 
ra total de un panel en cada direccion, mediante el calculo del momento total ma- 
yorado M , que es esencialmente un momento equivalente al de una losa simplemen^ 
te apoyada, que incluye una franja de columna y dos medias franjas centrales, tal 

como se indica en la Figura C-13.2.1.5. 

Esta verificacibn es necesaria en algunos metodos aproximados de 
calculo de placas, pero se cumple automaticamente cuando se usan recticulos o por 
ticos equivalentes. 

C— 1 3 .2.2 Di sposiciones Especiales para Placas sin Vigas 

Esta Seccion se refiere a la transferencia de momentos flectores de una 
columna a una placa sin vigas. Estos momentos flectores pueden provenir de car- 
gas 1 aterales , de cargas verticales excentricas, o de luces desiguales a los la- 
dos de la columna. Parte de este momento es transferido por una excentricidad de 
la reaccion vertical de la columna, que se traduce en esfuerzos de corte varia - 
bles en la placa al rededor de la columna, los cuales son tratadas en el ArtTculo 
11.11 de estas Normas. El resto del momento produce flexion local en la zona de 
la placa cerca de la columna. 

La experiencia y los ensayos han indicado que las armaduras de flexion 
requeridas para resistir este momento debieran colocarse en una franja limitada 
a ambos lados de las caras de la columna, por lineas situadas a una distancia 
igual a 1.5 veces el espesor de la placa o abaco. 

C-13.2.2.6 El diseno y la disposicion de las armaduras que transfieren el momen- 
to flector de una placa a una columna de borde son de importancia critica en el 
comportamiento y seguridad de las placas, especialmente en voladizos y en placas 
sin vigas de borde. Es importante que en los pianos se indi.quen los detalles 
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pertinentes, tales como armaduras adicionales, concentration de armadura sobre 
las cclumnas, y detalles de anclajes. 

C-13.2.3 Distribution de las Cargas Variables 

El uso de un 75 % de la carga variable para analizar las distribucio- 
nes mas desfavorables de carga tanto para momentos positivos como negativos, se 
basa en que sus maximos no ocurren simul taneamente y por lo tanto, existe la po$j_ 
bill da d de una redistribution de momentos antes de que ocurra una falla. 

Este procedimiento permite ciertos esfuerzos mayores que los normales 
bajo las distribuciones mas desfavorables de carga variable, pero asegura que la 
capacidad de la placa no es menor que la correspondiente a una carga maxima mayo- 
rada en todos los paneles. 

C-13.3 ARMADURA DE LAS PLACAS 

€-13.3.1 Disposiciones Generales 

C-13.3. 1.2 El requisito de separacion centro a centro de las barras a una distain 
cia no mayor de dos veces el espesor de la placa ooeaece a la intencion de asegu- 
rar un& resistencia en dos direcciones, de reducir el agrietamiento y de prever- 
la posibilidad de transmitir cargas concentradas en areas pequenas. Vease tam- 
bien el ArtTculo C-10.6. 

C-13.3. 1.3 a C-13.3. 1.5 Los momentos flectores en una placa en la vecindad de 
una viga de borde, pueden variar considerabl emente de acuerdo con las condiciones 
de apoyo y la rigidez torsional de esta viga. Las prescripciones de las Subsec- 
ciones 13.3.1.3 a 13.3.1.5 toman en cuenta las incertidumbres en los momentos 
flectores para este tipo de apoyo. 

C-13.3. 2 Disposiciones Especiales para las Placas con Vigas 

En las placas apoyadas sobre muros o vigas relativamente rigidas, se 
pueden pr.odu.cir grietas cerca de las esquinas, en la direccion de su bisectriz en 
la superficie inferior y perpendicul ares a esta direccion en la superficie supe - 
rior. La Seccion 13.3.2 prescribe la armadura minima para reducir este agrieU 
miento. 

Se hace una distincion entre placas disefiadas por metodos de analisis 
elastico y placas disenadas por el metodo de lineas de rotura, ya que para estas 
ultimas las armaduras superiores de esquina calculadas sobre la base del momento 
maximo positivo mayorado resultarian excesivas. 

C-13.3.3 Disposiciones Especiales para las Placas sin Vigas 

C-13.3. 3. 3 Se pueden utilizar barras dobladas en placas sin vigas, cuando se cum 
plen las condiciones siguientes: 
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d - d' + d b < 0.06 £ n en franjas centrales 
d - d' + d b < 0.04 £ n en franjas de columna 

Estas condiciones permiten up angulo del doblez de 45°. 

C-13.3.3.4 Cuando una placa forma parte de un portico que soporta cargas latera- 
les, no pueden utilizarse las ubicaciones de dobleces y extensiones de barra de 
la Fig. 13.3.3, sino que estas deben ser determinadas por el analisis. En pla- 
cas de este tipo, puede ser necesario utilizar armadura continua tanto inferior 
como superior. 

C— 13 . 4 ABERTURAS EN PLACAS 

Vease la Seccion C-ll.10.5. 
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Figure C-13.2.1.5 AREA SUGERIDA OUE DEBE CONSIDERARSE 

EN EfL CALCULO DE LOS MOMENTOS Mo 
DE ACUERDO CON LA FORMULA ( 13. 1 ) 
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CAPITULO C-1A MUROS ESTRUCTU RALES 

C— 14.1 ALCANCE 

En general este Capitplo se aplica a muros estructurales como miembros 
que soportan cargas verticalejs. Los muros de sostenimiento en voladizo se diseha^ 
ran de acuerdo a las di sposiciones del Capitulo 10. Los muros que deben resis- 
tir fuerzas cortantes, se disenaran de acuerdo al Capitulo 14 y el Articulo 
11.9. 

C- 14 .2 GENERALIDADES 

Los muros estructurales deben disefiarse para resistir todas las cargas a 
las cuales estan sometidos, fncluyendo cargas axiales excentricas y fuerzas late- 
rales. El diseno debe hacerse de acuerdo al ArtTculo 14.4, a menos que el muro 
estructural satisfaga los requisitos de la Seccion 14.5.1. 

C- 14 .3 ARMADURAS MINIMAS 

Los requisitos sobre armaduras minimas se aplican a muros estructurales 
que se disenen segun el Articulo 14.4 o 14.5. Cuando los muros estructurales 
necesitan resistir fuerzas cortantes horizontales en su piano, las armaduras de 
acuerdo a la Seccion 11.9.9 pueden exceder la armadura minima especificada en 
el Articulo 14.3. 

C-14.5 METODO EMPTRICO 

El metodo empirico de diserio se aplica solo a secciones rectangulares ma- 
cizas. Los muros estructurales con otras geometrias deben disefiarse de acuerdo 
al Articulo 14.4. 

Las cargas excentricas y las fuerzas laterales se usan para determinar la 
excentrici dad total de la carga axial mayorada, P y . 

El metodo empirico de diseno puede usarse cuando todos los resultados de 

las combinaciones de cargas aplicables caen dentro del tercio central en todas 

las secciones a lo largo del muro estructural considerando este sin deformar. En 

este caso el muro estructural se disena considerando P u como si fuese centrada. 

La carga axial mayorada P y debe ser menor o igual que la resistencia de diseno 

a carqa axial d> P que es calculada por'la Formula (14-1). 
n w 

La Formula (14-1) es aplicable cuando ambos extremos del muro estructju 
ral estan arriostrados lateralmente y hay una razonable restriccion contra rota 
ciones en el extremo inferior. (Ref. 14.1). 

Los valores del factor de longitud efectiva k se dan para las condicio- 
nes de bor.de del muro estructural que ocurren comunmente. La condicion de borde 
denominada "restriccion contra rotacion" que se requiere para usar un factor k 
de 0.8, implica que el muro estructural se une a un miembro que tiene una rigi- 
dez en flexifin. EI/Jl, por lo menos tan grande como la del muro. El factor de 
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la Formula (14-1) que considera la esbeltez, da para <J> P valores similares 
a los que se obtendra para P de aplicar el ArtTculo 14.4, para miembros ca_r 
gados en el tercio central de su espesor, con diferentes condiciones de borde, 
sea por arriostramieoto o restriccion contra rotaciones. Vease la Figura C-14.1. 

C- 14 .5.3 ESPESOR MINIMO DE MUROS ESTRUCTURALES DISEnADOS POR EL METODO 
EMPIRICO 

Los requisitos de espesor mTnimo para muros estructurales disenados por 
el metodo empTrico no necesitan aplicarse a muros estructurales que se disenen 
segun el ArtTculo 14.4. 

C- 14 .6 MUROS NO PORTANTES 

C-14.6.1 Esta seccion considera los muros que soportan unicamente su peso propio 
y pueden estar sometidos a flexion y corte. Por esta razon su diseno no se rige 
por los ArtTculos 14.4 y 14.5 que corresponden a muros portantes, y puede 
aplicarse en este caso las disposiciones del CapTtulo 10 para elementos someti- 
dos a flexion. 
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FIGURA 
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CAPITULO 015 FUNDAC.I ONES 

C-15.2 CARGAS Y REACCiUNES 


C-15.2.1 - 15.2.3 Estas Secciones requieren que las zapatas y cabezales de pilo- 
tes sean disenados para soportar las cargas mayoradas y las correspondientes reac_ 
ciones inducidas en el suelo. Solamente necesitan transferirse a la zapata o ca- 
bezal los momentos calculados en la base de la columna (o pedestal), ya que 
las excentricidades minimas por consideraciones de esbeltez, que se dan en la 
Subseccion 10.11.5.4, no necesitan considerarse para el diseno de las fundacio - 
nes. 


Despues que se haya determinado la presion admisible sobre el 
suelo o la carga admisible para los pilotes, en base de las cargas de servicio 
(CP, CV, L, W, S, etc.) combinadas en la forma mas desfavorable y sin aplicar 
los factores de mayoracion de carga, se establece el area de una zapata o el nume_ 
ro y disposicion de los pilotes. 

En los casos er que se debe considerar cargas excentricas o 
momentos, la presion maxima sobre el suelo o la reaccion maxima sobre los pilotes 
debe estar dentro de los va lores admisibles. Similarmente, las reacciones resul- 
tantes de las cargas de servicio combinadas con los momentos y/o cortes causados 
por cargas de viento o sismo no deben exceder los valores admisibles incrementa - 
dos (para la presion sobre el suelo o capacidad de los pilotes) que permiten 
las normas respectivas. 

Para disenar una zapata o cabezal de pilotes debe determinarse 
la presion de contacto sobre el suelo o la reaccion del pilote debida a las car- 
gas aplicadas '‘mayoradas*' (Vease la Seccion 8.1.1). Para una zapata aislada 
cargadas concentricamente , la presion del suelo q^ debida a la carga mayorada 
es q $ = U/A^ ; donde U es la carga concentrica mayorada a ser re-si sti da por 
la zapata, y A^ es el area de la zapata que se determino antes usando las car- 
gas no mayoradas y la presion admisible del suelo. 

Es importante observar que q $ es solo una presion calculada 
para la carga mayorada, usada para producir en la zapata o en el cabezal de pilo- 
te las mismas condiciones de resistencia requerida con respecto a la flexion, el 
corte y la longitud de desarrollo de las armaduras como en cualquier otro miem- 
bro. 

En zonas de arcillas expansivas, ademas de las cargas de servj^ 
cio usual es se deben tomar en cuenta los efectos que se pueden producir en la es- 
tructura del edificio y de las fundaciones por las variaciones de humedad en las 
capas superiores del suelo de fundacion, adoptandose las precauciones para redu- 
cir estos efectos y considerando las sol ici taciones que puedan originarse por las 
reacciones inducidas en el suelo por estas causas. 
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C-15.4 MOMENTOS FLECTORES EN LAS ZAPATAS Y CABEZALES 

C-15.4.1 y c-15.4. 2 En estas Secciones se define la posicion de las secciones 
criticas en las zapatas y cabezales donde se deben calcular los momentos maximos 
y las longitudes de desarrollo de las armaduras para tres casos que se presentan 
frecuentemente en la practica. 

C-15.4. 4 Las armaduras en la direccion corta de las zapatas rectangul ares se de- 
ben distribuir de tal manera que el area de acero dada por la Formula (15-1) se 
coloque en una banda de ancho igual al lado corto de la zapata y centrada en rela 
cion al eje de la columna. Las armaduras restantes que se requieren en la direc- 
cion corta se distribuyen uniformemente y por partes iguales en las otras dos ba£ 
das exteriores. 

C-15.4. 5 La armadura minima sera la de retraccion y temperatura especificada en 
el Artfculo 7.12 cuando las zapatas o cabezales sean asimilables a losas o pla- 
cas, y en el caso que sean asimilables a vigas la armadura minima sera segun la 
Seccion 10.5.1 o 10.5.2. 

A pesar de que en estos elementos de fundacion los efectos de retrac-- 
cion y temperatura pueden ser pequenos, se considera que la armadura minima es n£ 
cesaria para que los mismos se comporten como elementos de concreto armado. 


C-15.5 FUERZAS CORTANTES EN LAS ZAPATAS Y CABEZALES 


C-15.5.1 y C-15.5. 2 La resistencia al corte de las zapatas y cabezales debe 
determinarse para la condicion mas exigente segun se establece en la Subseccion 

11.10.1.1 o la 11.10.1.2. La seccion critica para corte se define desde la ca- 
ra de la columna, pedestal o muro, excepto para los miembros apoyados sobre plan- 
chas de acero, para los cuales se aplica lo prescrito en la Seccion 15.5.2. 

La Subseccion 11.10.1.1 considera la zapata o pedestal 
esencialmente como una viga ancha con una seccion critica (fisura potencial) ubi_ 
cada en un piano que atraviesa todo el ancho del miembro. La Subseccion 

11.10.1.2 supone una accion en dos direcciones con una seccion critica ( fisura 
potencial) ubicada sobre la superficie de un cono o piramide trunc-.da. La sec- 
cion critica para este caso se toma a una distancia d/2 hacia afuera, desde el 


contorno de la columna, pila o pilote, u otra carga concentrada. 

El calculo para corte requiere que la presion del suelo se 
obtenga de las cargas mayoradas y que el diseno'este de acuerdo con las formulas 
adecuadas del Capitulo 11. 

Cuando sea necesario, el corte alrededor de los pilotes in 
dividuales puede investigarse de acuerdo con la Subseccion 11.10.1.2. Si 
secciones criticas se intersectan, el perimetro critico b Q debe tomarse como la 
envolvente de menor longitud de las secciones criticas individuales, la cual 
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re sistira realmente el corte crTtico para el grupo que se considera. Vease el 
ejemplo de la Figura C-15.5.2. 

C- 15.5.3 Cuando los pilotes estan ubicados dentro de las secciones criticas, di£ 
tanted d o d/2 a partir de la cara de la columna, es necesario analizar el 
corte como en las vigas-pared segun el Articulo 11.7. 

C-15.5.4 En la Figura C-15.5.4 se indica graficamente el procedimiento de 

calculo de la armadura inferior del cabezal. 

C-15.8 TRANSFERENCE DE LAS FUER2AS EN LAS BASES DE LAS COLUMNAS, MUROS 
ESTRUCTURALES, 0 PE DESTALES 

Este Articulo establece en general que todas las fuerzas y los momentos 
que actuan en las bases de las columnas deben transmitirse a las zapatas o cabeza^ 
les. Todas las fuerzas de traccion deben ser resistidas exclusivamente por arma- 
dura s. 

C-15.8. 1.1 Los esfuerzos de compresion pueden transmitirse a las zapatas por 

apl astamiento sobre el concreto. En el diseno a la rotura, cuando el area carga- 

da es igual al area del elemento de apoyo, los esfuerzos permisibles al aplasta- 

miento en el area realmente cargada seran iguales a 0.85 <j> fj. , donde <J> = 0.7 

y f^ corresponde al concreto mas debil de los miembros en contacto. 

En el caso frecuente de una columna apoyada sobre una zapata de sec- 

cion mayor, el esfuerzo de aplastamiento debera verificarse tanto en la base de 

la columna como en la parte superior de la zapata o cabezal. El esfuerzo permisj. 

ble de aplastamiento en la 4 _columna sera normalmente 0.6 f* de su concreto. Se 

debera verificar la resistencia en la parte inferior de la columna en virtud de 

que sus armaduras longitudinales no pueden considerarse efectivas en la union, ya 

que no se puede desarrollar el esfuerzo en el acero sino a cierta distancia por 

encima de dicha union, a menos que se coloquen espigas o las barras se prolonguen 

dentro de las zapatas o cabezales. El esfuerzo permisible por aplastamiento en 

las zapatas o cabezales se puede incrementar de acuerdo con el Articulo 10.14 y 

sera usualmente dos veces 0.85 <|>. f* o sea aproximadamente 1.2 f * del concre- 
x c 

to de la zapata. La fuerza de compresion que excede de la desarrollada por el 
esfuerzo permisible al aplastamiento en el concreto de la parte inferior de la co 
lumna o de la parte superior de la zapata o cabezal, debe ser transmitida por es- 
pigas o por prol ongac i ones de las armaduras de la columna. Se pueden aplicar pr£ 
cedimientos similares cuando una columna se apoya sobre un pedestal y cuando 
un pedestal apoya sobre una zapata o cabezal. 

C-15.8. 1.3 Cuando se transfieren momentos a los pedestales, zapatas o cabezales, 
el concreto de la zona comprimida alcanza, bajo condiciones de cargas mayoradas. 



COVENIN-MINDUR 1753 


C-193 


esfuerzos de 0.85 T por lo que resultan aplicables las prescri pciones del A r- 
ticulo 12.16. 

C-15.8.1.4 El metodo de corte por friccion del Articulo 11.6 puede usarse para 
verificar la transmision de las fuerzas laterales desde las base de una colun.na 
a una zapata o cabezal . Donde pudiera necesitarse capacidad adicional para resis_ 
tir fuerzas laterales deben utilizarse juntas dentadas u otros medios. 

C-15.8.2 Las Normas no requieren que todas las barras de una columna se prolon - 
guen y se anclen en la zapata o cabezal. Sin embarqo, debe prolongarse dentro de 
la zapata o cabezal con un anclaje adecuado, una cantidad de acero por lo menos 
igual a 0.005 A , o un area igual de espigas adecuadamente empalmadas, donde 
A es el area total de la seccion de la columna. Como minimo deben usarse 4 
barras o espigas y el diametro de estas ultimas no debe exceder en mas de 5 mm 
al de las barras de la columna. 

C-15.8.2. 4 Esta Subseccion especif icamente permite los empalmes por solape de 
las barras comprimidas de las columnas, N° 14 y N° 18, con las espigas que sa- 
len de las zapatas. Las espigas deben ser N° 11 o de diametro menor. La longj_ 
tud de solape de las espigas debe satisfacer el mas exigente de los dos criterios 
siguientes: 

1. Ser capaz de transmitir el esfuerzo a las barras N° 14 y N° 18. 

2. Desarrollar plenamente el esfuerzo cedente en las espigas. 

Lo anterior es una excepcion a la Subseccion 12.13.2.1, la cual pro_ 
hibe empalmes por solapes de barras N° 14 y N° 18. Esta excepcion es el resul_ 
tado de muchos anos de experiencia satisfactoria con empalmes por solape de estas 
barras grandes de columnas con espigas de diametro menor. La restriccion en el 
diametro de las espigas se debe a las grandes longitudes de anclaje que requieren 
las barras gruesas y favorece el uso de espigas de menor diametro, con probables 
economfas en el espesor de las zapatas. Una excepcion similar, para empalmes de 
barras en compresion, es la prescrita en la Seccion 12.15.2. 

C-15.10 ZAPATAS Y CABEZALES COMBINADOS Y PLACAS DE FUNDACION 

C— 15.10.1 Puede usarse cualquier hipotesis razonable respecto a la distribucion 
de las presiones en el suelo o de las reacciones de los pilotes, siempre que sea 
consistente con el tipo de estructura y las propiedades del suelo, y este de 
acuerdo con los principios establecidos en la Mecanica de Suelos. Anal ogamente , 
tal como se prescribe en la Seccion 15.2.4 para zapatas y cabezales aislados, 
deben usarse las fuerzas y momertos sir mayorar .a nivel de la fundacion para defi_ 
nir el area de la base o la distribucion de los pilotes para zapatas y cabezales 
combinados, teniendo en cuenta las presiones permisibles del suelo y las cargas 
permisibles de los pilotes. 
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Para el calculo de los elementos que constituyen las fundaciones se 
usaran las cargas mayoradas y los factores de minoracion de resistencia <}> perti_ 
nentes. En las References 15.1 y 15.2 se dan recomendaciones detalladas pa- 
ra el diseno de zapatas combinadas y placas de fundacion. 
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Figure C-15.5.2 SECCION CRITICA MODIFICADA PARA 

CORTANTE CON PERIMETROS CRITICOS 
QUE SE INTERSECTAN 
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CAPITULO C-16 MIEMBROS COMPUESTOS DE CONCRETO SOMETIDOS A 
FLEXION 

C— 16 . 1 ALCANCE 

C-16. 1.1 Este Capitulo trata de establecer disposi ciones comunes para todos los 
tipos de miembros compuestos de concreto sometidos a flexion, incluyendo miembros 
que consisten de partes prefabjricadas y otras vaciadas en sitio, miembros vaciado 
en sitio construido en dos o mas etapas, y cualquier otro miembro estructural cu- 
yo comportamiento dependa de la accion compuesta. En algunos casos cuando el 
concreto se vacta totalmente en sitio, puede ser necesario disenar la superficie 
de contacto entre los vaciadosi sucesivos como se requiere para los miembros com - 
puestos. Los miembros estructurales mixtos de acero y concreto sometidos a 
flexion no estan contemplados en este CapTtulo, y se tratan en' el Capitulo 13 de 
las Normas de "Estructuras de Acero para Edificaciones. Proyecto, Fabricacion 
y Construccion", COVENIN-MINDUR 1618. 

C— 1 6.2 GENERAL I DADES 

C-16. 2. 4 Los ensayos han indicado que la resistencia de un miembro compuesto no 
se altera apuntalando o no el primer elemento durante el, vaciado y curado del se- 
gundo elemento. 

C-16.2.6 El grado de fisuracion permitido en los miembros depende de factores 
tales como el ambiente, la esfetica y el uso a que estan destinados, y ademas no 
debe perjudicar la accion compuesta. 

C-16.2.7 La carga prematura de elementos prefabricados puede causas flechas exc£ 
sivas como resultado de la fliiencia y la retraccion. Esto ocurre especialmente a 
edades tempranas cuando el coritenido de humedad es alto y la resistencia es baja. 

La transmision del corte por adherencia directa es esencial si se han 
de prevenir flechas excesivas provenientes del desl izamiento entre los componen - 
tes. Los resaltos en la superficie de contacto son un factor mecanico adicional 
de seguridad pero solo actuan despues que se produce cierto desl izamiento. 

C-16.3 APUNTALAMIENTOS 

Se deben considerar las disposiciones de la Seccion 9.5.4 en relacion 
a las flechas de los miembros lapuntalados y los que no lo estan. Antes de desa - 
puntalar debe verificarse que la resistencia y las caracteri sticas requeridas en 
las condiciones de servicio no seran perjudicadas . 

C-16.5 RESISTENCIA AL CORTE HORIZONTAL 

C-16.5.1 La transferencia total del corte horizontal entre los componentes de 
los miembros compuestos debe garantizarse mediante la resistencia al corte 
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horizontal de las superficies en contacto, o por estribos anclados adecuadamente 
o por una combinacion de ambos. 

C— 1 6.5.2 La fuerza cortante mayorada representa a la fuerza cortante hori - 
zontal en las superficies de contacto de los elenientos interconectados. Las re- 
sistencias nominales al corte horizontal V ^ se aplican cuando el disefio se ba- 
se en los factores de mayoracion y minoracion del Capftulo 9. El resalto de 
6 mm que se requiere en la Subseccion 16.5.2.3 para la rugosidad intencional 
se basa en ensayos discutidos en la Referenda 16.1. 

C-16.5.4 Se requiere un anclaje apropiado para las armaduras que atraviesan las 
superficies de union para garantizar que se mantiene el contacto entre los elemen 
tos componentes. 

C- 1 6.6 ARMADURAS PARA RESISTIR CORTE HORIZONTAL 

Las areas mfnimas y las separaciones maximas de las armaduras de corte 
se basan en los resultados de ensayos de las Referencias 16.1 a 16.5. 


REFERENCIAS 
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Journal del ACI, junio 1965. 

16.2 Hanson, N. W., "Precast-Prestressed Concrete Bridges: (2), Horizontal 
Shear Connections", Journal, PCA Research and Development Laboratories, V. 
2, N° 2, mayo 1960, pags. 38-58. Tambien, Development Department Bulletin 
035 , Portland Cement Association, 21 pags. 

16.3 Mattock, A. H. y Kaar, P. H., "Precast-Prestressed Concrete Bridges: (4), 
Shear Tests of Continuous Girders", Journal, PCA Research and Development 
Laboratories, V. 3, N° 1, enero 1961, pags. 47-56. Tambien, Development 
Department Bulletin D45, Portland Cement Association, 1961, 29 pags. 

16.4 Grossfiel d , B. y Birnstiel, C., "Tests of T-Beams with Precast Webs and 
Cast-in-Place Flanges", ACI Journal, Proceedings, V. 59, N° 6, junio 1962, 
pags. 843-851. 

16.5 Mast, Robert F., "Auxiliary Reinforcement in Concrete Connections", Pro- 
ceedings, ASCE, V. 94, N° ST6, junio 1968, pags. 1485-1504. 
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CAPITULO C-17 EVALUACION DE LA RESISTENCI A DE ESTRUCTURAS 
EXISTENTES 

C-17.1 EVALUACION DE LA RESISTENCIA - GENERALIDADES 

Este Capitulo se aplica a cstructuras de edi ficaciones existentes donde 
hay dudas sobre su capacidad resistente. Comtinmente estas dudas se pueden origi- 
nar si los materiales suministrados se consideran de calidad deficiente, si se 
desconfta de la ejecucion, o si la estructura no satisface las Normas en algun 
aspecto. En tales casos, el In|geniero Responsable puede usar este Capftulo como 
una gufa para investigar la segiuridad de la estructura. 

Reconociendo que en algjunos casos las pruebas de carga no son factibles, 
o no constituyen el metodo mas jadecuado, se permite como una alternativa, la eva- 
luacion por metodos analiticos. 

C-17. 2 ESTUDIOS ANALITICOS 

Los estudios analiticos deben basarse en los datos recogidos en sitio con. 
cernientes a las dimensiones rqales de la estructura, la resistencia de los mate- 
riales y cualquier otro detalle pertinente. 

El examen en el sitio debe ser completo y minucioso. Por ejemplo, si se 
reauieren nucleos de concreto, I se deben tomar suficientes muestras para obtener 
una resistencia promedio confiqble y para detectar posibles deficiencies en las 
zonas criticas. Comtinmente, la resistencia de nucleos es alrededor de un 85 
por ciento de la resistencia dq los cilindros curados en el laboratorio, (Vease 
la Seccion 4.7.3) . 

En algunos casos el Ingeniero Responsable puede considerar los procedi - 
mientos analiticos como preferibles a las pruebas de carga, y en otros casos los 
metodos analiticos son los unidos metodos aplicables. Ciertos miembros, tales 
como columnas y muros, pueden Ser difTciles de cargar, y la interpretacion de las 
pruebas de carga puede ser compleja, a menos que ocurra un severo dano o colapso. 

Las Normas establecen que el analisis debe demostrar a satisfaccion del 
Ingeniero Responsable que el proposito de las Normas de garantizar la seguridad 
publica ha sido cumplido, Los factores de mayoracion de cargas y de minoracion 
de resistencia 4> toman en cuqnta el efecto de los posibles excesos en las car- 
gas previstas de diseno, las i hcertidumbres del analisis estructura! , la disper- 
sion en las propiedades de los materiales, las inexactitudes en la ejecucion y 
factores similares, los cuales aunque indi vidualmente pueden estar dentro de las 
tolerancias, sumados podrian afectar adversamente la resistencia de la estructura 
o del miembro. En general, debe demostrarse que. el edificio tiene una resisten- 
cia cercana o superior a la pr^vista en el diseno original o que esta cumple con 
las Normas. Todo esto es una question de criterio que requiere la consideracion 
de numerosos factores tales coiho las consecuencias posibles de un colapso. 
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C-17.3 PRUEBAS DE CARGA 

La seleccion de laiparte de la estructura a ensayarse, el Drocedimiento , 
y la interpretacion de los resultados, deben hacerse bajo la direccion de un Inge 
niero calificado, con experiencia en investigaciones estructurales y ensayos de 
campo, usando preferentemente los servicios de Institutos especial izados que 

existen en el pais. 

C-17.4 PRUEBAS DE CARGA MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION 

En el Articulo 17*4 se dan criterios y procedimientos detallados para 
pruebas de carga de miembros sometidos a flexion. La carga de ensayo total espe- 
cificada es 85 por ciento del total de las cargas mayoradas. 

C-17.4. 7 Un criterio general de aceptacion para el comportamiento de una estruc- 
tura bajo la carga de ensayo es que no muestre "una evidencia visible de falla". 
Se pueden considerar como "evidencias visibles de falla" unas fisuras, grietas, 
o flechas de tales magnitudes y extension que sean obviamente excesivas e incompa^ 
tibles con los requisitos (ie seguridad de la estructura. No se pueden establecer 
reglas simples que sean aplicables a todo tipo de estructuras y condiciones.. Si 
ocurren suficientes danos |aara considerar que la estructura no paso la prueba de 
carga, no se permite un nuavo ensayo porque se considera que los miembros danados 
no deben utilizarse ni siqjiera para un nivel de carga mas bajo. 

Si la estructura no muestra evidencias visibles de falla, “la recupera_ 
cion de la flee ha", despues de la descarga del lastre de ensayo, se usa como pa- 
rametro para determinar si la resistencia de la estructura es satisfactoria o 
no. Sin embargo, en el ca£o de estructuras muy rigidas los errores de las medi - 
ciones en condiciones de campo pueden ser del mismo orden que las flechas reales. 
En tales casos, para evitar la penalizacion de una estructura satisfactoria se 

eliminan los requisitos de recuperacion de flecha, cuando la fleclia maxima es 
menor de &£/( 20000 h). 

C— 1 7.5 MJEMBROS QUE NO SEAN VIGAS, LOSAS NI PLACAS 

Debido a que segun estas Normas los criterios para juzgar los resultados 
de una prueba de carga no estan bien establecidos , excepto en el caso de miembros 
sometidos a flexion, se pgefiere un metodo analTtico para la evaluacion de la re- 
sistencia de miembros sometidos a otras sol i ci taciones . Sin embargo, no se ex 
cluyen las pruebas de carga de cualquier tipo de estructuras, como un procedimien 
to alternative cuando sea factible. 

C-17.6 DI SPOSIC I ONES PARA REDUCIR EL NIVEL DE CARGA 

Con excepcidn de los miembros que hon fallado en forma visible en los 
ensayos, (Vease la Seccion 17.4.7) el Ingenlero Responsable puede autorizar el 
uso de una estructura o miembro para un nivel menor de carga que segun los 
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resultados de la prueba se juzgue como seguro y apropiado. 
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CAPITULO C-18 PRESCRIPCIONES ESPECIALES PARA EL DISENO DE ELEMENTOS 
ESTRUCTURALES DE ED I F I CAC I ONLS ANTISISKICAS 

C-18. 1 GENERALIDADES 
C-18. 1.1 Validez y Alcance 
C-18. 1.1.1 Campo de Aplicacion 

Este Capitulo contiene un conjunto de prescri pciones que conducen al 
proyecto de una estructura monolTtica de concreto armado, capaz de soportar osci- 
laciones repetidas en el rango inelastico de su respuesta, sin presentar una de- 
gradation apreciable de su resistencia. La exigencia de mantener la integridad 
de la estructura en el rango inelastico de su respuesta, esta asociada a las fue_r 
zas de diseno especificadas en las Normas para "Edificaciones AntisTsmicas" , 
COVENIN-MINDUR 1756, vigentes. Las fuerzas de diseno especificadas en dichas 
Normas, son sustancialmente menores que las correspondientes a una respuesta ela£ 
tica lineal. Esto es debidc a que durante la respuesta de una estructura de con- 
creto armado, adecuadamente reforzada y sometida a la accion de movimientos seve- 
ros del terreno, su rigidez decrece a la vez que se incrementa la disipacion ine- 
lastica de energia. Como consecuencia, se reducen asT las fuerzas inerciales en 
relacion a las calculadas con un modelo elastico lineal de la estructura no fisu- 
rada y moderamente amortiguada (Ref. 18.6). Por tanto, la adopcion de fuerzas 
de diseno menores que las correspondientes ala respuesta elastica, implica que 
la estructura resultante debe estar en capacidad de hacer incursiones importan- 
tes en el rango inelastico sin perdida apreciable de su capacidad portante. 

La extension de estas incursiones no esta expl Tcitamente establecida, 
a un que es sabido que depende del tipo y resistencia de la estructura asi como de 
las caracterfsticas del movimiento del terreno. De u-na manera general se admite 
que bajo las acciones de diseno previstas, las rotaciones en las uniones de miem- 
bros aporticados pueden exceder unas seis veces las rotaciones cedentes. En el 
caso de los muros estructurales , las acciones de diseno implican respuestas ine - 
lasticas rel ati vamente menores. En ambos casos, es esencial que el sistema resis_ 
tente a las acciones sfsmicas este en capacidad de conservar una parte sustan- 
cial de su resistencia, al quedar sometida a la repeticion en el rango inelastico 
de desplazamientos alternantes. 

C-18. 1.1. 2 Relacion con otros CapTtulos de estas Normas 

Las prescri pciones dadas en los CapTtulos 1 al 17 de estas Normas 
estan concebidas, esencialmente , para el diseno bajo cargas estaticas. Las cont£ 
nidas en este Capitulo persiguen que la estructura finalmente disenada este en ca^ 
pacidad de hacer incursiones alternantes en el rango inelastico, por lo que deben 
i nterpretarse como complemento o modificacion a las contenidas en los CapTtulos 
anteriores , 
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C— 18 .1.1.3 Nivel de Diseno 3 

El Nivel de Diseno 3 asegura el desarrollo de seleccionados mecani£ 
mos estables con una gran disipacion de energia y requiere el cumpl iraiento de to- 
das las prescripciones contenidas' en los Artfculos 18.1 a 18.6 de este CapTtu- 
lo. 

La mayor parte de las experiencias, en las cuales se han fundamentado 
las prescripciones contenidas en los ArtTculos 18.1 a 18.6 y que conducen al di_ 
sefio de sistemas que responden en el rango inelastico sin perdida de resistencia, 
han sido obtenidas a partir de movimientos muy severos. 

C- 18 . 1.1.4 Nivel de Diseno 2 

El Nivel de Disefo 2 permite a la estructura, bajo cargas reversi- 
bles repetidas, incursiones €n el rango de respuesta inelastica sin que se prese£ 
ten fall as de tipo fragil. 

En las Normas para "Edificaciones AntisTsmicas", COVENIN-MINDUR 
1756, se autoriza el Nivel de Diseno 2 en las zonas de mayor amenaza sTsmica so 
lo para el caso de edificaciones cuyo analisis puede ser hecho por el metodo sim- 
plificado all f indicado. La experiencia ha demostrado que cuidando los detalles 
de uniones y anclajes, asT como las otras prescripciones propias del Nivel de Di- 
seno 2, las edificaciones d ue esten en capacidad de resistir las fuerzas de di- 
seno prescritas en la Norma COVENIN-MINDUR 1756, pueden soportas adecuadamen- 
te las acciones sTsmicas all’ previstas. La seleccion entre el Nivel de- Diseno 
2 y el Nivel de Diseno 3 esta dictado por las condiciones tecnicas y economi - 
cas de la obra, en aquellas zonas donde la Norma para "Edificaciones AntisTsmi- 
cas" lo permite. 

C-18.1.1.5 Nivel de Diseno 1 

Los CapTtulos 1 al 17 de estas Normas no contemplan incursiones si£ 
nificativas de cedencia para cargas reversibles, por eso el Nivel de Diseno 1 n£ 
cesariamente esta asociado can grandes fuerzas de diseno. Sin embargo, hay un p£ 
queno margen para la respuesta inelastica en la eventualidad de un sismo en las 
zonas consideradas de menor riesgo. 

C-18.1.2 Analisis y Diseno 

C-18.1 .2.1 General idades 

Las Normas para "Edificaciones AntisTsmicas", COVENIN-MINDUR 1756, 
y este CapTtulo en particular, aceptan en forma explTcita que la estructura en g£ 
neral , y sus elementos resistentes en particular, pueden tener incursiones impor- 
tantes en el dominio inelastico bajo la accion de los movimientos sTsmicos de la 
severidad prescrita. Por este motivo, tanto en el diseno de miembros como en la 
evaluacion de la seguridad global de la estructura, se deben seguir criterios 
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congruentes con el nivel de respuesta supuesto. De aqui la necesidad de investi- 
gar el comportamiento del sistema resistente a fuerzas laterales y su interaccion 
con otros elementos, estructural es o no, para despl azamientos mayores que los que 
resultan del analisis elastico. La interaccion de los elementos no estructural es 
en la respuesta de la estruotura, debe ser evaluada aun cuando sea por procedi 
mientos aproximados. Particular atencion debe prestarse a los cambios de rigidez 
entre niveles adyacentes. '/ease el ArtTculo C-18.6f de las Normas para 11 Ed i f i_ 
caciones AntisTsmicas", COVENIN-MINDUR 1756. 

0-18.1.2.2 Elementos Estructurales que Forman Parte del Sistema Resistente 
a Sismos 

Los factores de mayoracion de acciones que afectan las combinaciones 
prescritas en esta Seccion, presuponen metodos de diseno basados en los estados 
ITmites ultimo (nivel de cedencia). Dado que las acciones sismicas prescritas 
en las Normas para "Edificaciones AntisTsmicas 11 COVENIN-MINDUR 1756, estan 
asociadas a estos estados, no es necesario mayorar los efectos por sismo. 

Los factores de minoracion dados en el Capitulo 9 tienen por final i- 
dad compensar las incertidunbres en la estimacion de resistencias. Esos factores 
estan esencialmente fundamentados en la experiencia y en los ensayos realizados 
bajo cargas monotonicamente crecientes. En esta Seccion se modifican algunos de 
estos factores para tomar en consideracion el efecto de las acciones de signo al- 
ternante y de naturaleza repetida. 

a. Flexion y Carga Axial 

El factor de minoracion igual a 0.5 se asigna a las columnas con 
ligadura debido a su comprobado comportamiento deficiente ante accio- 
nes de tipo sismico. La intencion de esta prescripcion es disuadir 
el uso de este tipo de columnas indebidamente confinadas a menos que 
las dimensiones sean tan grandes que la utilizacion del factor 
$ = 0.5 no penalice el diseno. 

b. Fuerza Cortante 

Esta Seccion se refiere a elementos estructurales de conducta fragil 
que deban trarsmitir sol ici taciones inducidas por sismos y en los 
cuales no se piede garantizar su fa 1 1 a por flexion, tales como vigas 
poco esbeltas, muros estructural es de poca altura o partes de estos 
entre aberturas. Por sus proporci ones , puede resultar poco practico 
reforzarlos para que la resistencia nominal a corte exceda el corte 
asociado a la resistencia nominal de flexion. En estos casos la capa_ 
cidad resistente a corte del sistema debe calcularse con un factor de 
minoracion inferior a 0.85 (Seccion 9.3.2) e igual a 0.6. 
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C-18. 1.2. 3 Elementos Estructurales por Debajo del Nivel de Base 

De acuerdo a las Normas para "Edificaciones Anti si smi cas" , COVENIN- 
MINDUR 1756, se entiende por nivel de base aquel donde se admite que la accion 
sismica es transmitida a la estructura. Este puede ser diferente al nivel corres_ 
pondiente a la fundacion y per tanto, los elementos que transmitan las acciones 
sismicas hasta este ultimo deben cumplir con todas las prescripciones de este Ca- 
pTtul o. 

C- 18 .1.3 Materiales 
C-18. 1.3.1 Concretos 

Se establece un limite superior a la resistencia de calculo para los 
concretos elaborados con agregados livianos, debido a la relativa escasez de da- 
tos experimental es e informacion de campo sobre el comportamiento de elementos 
estructurales sometidos a desplazamientos alternantes repetidos, en el rango no 
elastico. 

C-18. 1.3. 2 Aceros 

El empleo de aceros de refuerzo con esfuerzo cedente sensiblemente ma_ 
yor que el especificado en el diseno, puede conducir a fallas por corte o por ad- 
herencia que deben ser evitadas. Teniendo presente las hipotesis implicitas en 
el diseno, la precaucion anterior sigue siendo valida aun cuando estos tipos de 
falla ocurran a nive.les de carga que excedan las de diseno. De igual modo, para 
impedir que en determinadas secciones las deformaciones inelasticas produzcan de- 
formaciones unitarias crfticas en el acero, es necesario utilizar aceros que po- 
sean suficiente endurecimien:o; esto exige un esfuerzo netamente superior al es- 
fuerzo cedente a fin de garantizar una extension adecuada a la rotula plastica. 
Las razones anteriores hacen necesario complementar los requerimi entos vigentes 
en las Normas COVENIN 316-83 "Barras de Acero para Uso en Concreto Armado' 1 , por 
lo menos con las dos prescripciones a. y b, de esta Seccion. (Vease la Figu- 
ra C-18. 1.3. 2). Estas coinciden esencialmente con los criterios vigentes acepta- 
dos en normas antisismicas de otros paTses (Ref. 18.21). 

C-18. 2 MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION 


C-18. 2.1 Alcance 

En general el Arti:ulo 18.2 es aplicable a las vigas, usualmente hori - 
zontales, de los pSrticos dustiles destinados a resistir las acciones sismicas. 


Cualquier miembro lorizontal sometido a una carga axial mayorada de com 

presion que *exceda al valor 1 f mi te especificado de 0.1 A f* , debe ser conside- 

9 ^ 

rado como una columna o muro estructural dependiendo esta ultima cl as i f i ca- 
c 1 on de las caracteri sti cas ^eometricas tanto del miembro en consideracion como 


de los miembros unidos a el. 
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Las limitaciones geometricas impuestas (Vease la Figura C-18.2.1) tie_ 
nen por finalidad precisar la definicion de los porticos ductiles del sistema de 
resistencia sfsmica Tipo I y II, y prevenir contra las posibles desviaciones de 
la caracterizacion de la accion sfsmica utilizada para propositos de diseno 
(Refs. 18.1, 18.2 y 18.22). Si no se curaple con estas limitaciones, el Proyecti£ 
ta esta en la obligacion de definir el sistema estructural , resistente a sismos 
de acuerdo con las Normas para "Edi ficaciones Antisfsmicas" , COVENIN-MINDUR 
1756. 

La limitacion re ; erente a la relacion entre la altura libre y la altura 
util proviene de la evideneia experimental de que miembros contfnuos, poco esbel- 
tos, con rel aciones 1 /d menores de cuatro, tienen un comportamiento marcadamen 
te diferente al de vigas e;beltas cuando son sometidos a desplazamientos alternan^ 
tes en el range no lineal (Ref. 18.9). Por lo tanto, las prescripciones de 

calculo derivadas de la experimentation en miembros esbeltos no son directamente 
apl i cables cuando no se cunple la relacion de esbeltez prescrita, especialmente 

en cuanto a la resistencia al corte. 

Las limitaciones geometricas del ancho maximo se establecen para asegu- 

rar una efectiva transferencia de los momentos. En las losas armadas sin vigas, 
utilizadas en porticos ductiles en zonas de moderada sismicidad, esta disposicion 
limita el ancho de la franja disponible para la transferencia de momentos; vease 
la Seccion 18.8.4. 

C- 18.2.2 Armadura Longitudinal 


C-18.2.2.1 Cuantfas Maximas y Minimas 

La Seccion 10.3.3 de estas Normas limita la cuantTa del acero en 

traccion en funcion de la cuantfa balanceada p b . Este procedimiento es idoneo 

en el caso de secciones sometidas a flexion y a cargas monotonicas hasta alcan- 

zar la capacidad del acero en traccion. De esta forma, limitando la cantidad de 
acero en traccion, se garantiza que la falla ocurra despues de que este acero ha- 
ya alcanzado deformaciones mayores que la de su 1 finite elastico. 

Este modelo matematico deja de ser valido cuando se trata de cargas 
reversibles que producen deformaciones superiores a las del rango elastico, por 
dejar de cumplirse las hipotesis en las cuales se fundamenta el concepto de "de 

formacion balanceada", es decir: 
a La distribucion lineal de deformaciones j 

b La deformacion ultima del concreto igual a 0.003; 


c. 

d. 

cas , 


El diagrama bilineal esfuerzo-deformacion del acero; 

Los esfuerzos de compresion en el concreto del recubrimiento. 

En consecuencia, en el caso de estructuras sometidas a acciones sisnn 
no tiene sentido el vincular la cuantfa mSxima permitida al concepto de 
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cUantia balanceada. 

El limite maximo, 0.025, obedece mas a problemas de congestion de 
armaduras que a cualquier otra razon, si bien es una forma indirecta de limitar 
la fuerza cortante en vigas de proporciones normales. 

018.2.2.2 Disposicion de la Armadura Longitudinal 

El disponer de ur,a armadura de compresion, aun cuando el calculo no 
lo exija, tiene por objeto aumentar la ductilidad de rotacion de todas las seccio_ 
nes a lo largo del miembro. Este incremento es por demas deseable en las seccio^ 
nes proximas a los apoyos por* ser la mas susceptible de desarrollar deformaciones 
mas alia del rango elastico, en el caso de un sismo seve.ro. 

La envoi vente de' diagrama de momentos que Se obtiene cuando las sec- 
ciones crfticas desarrollan su capacidad resistente y cuando las cargas vertica 
les mayoradas alcanzan sus valores maximos y minimos, puede diferir sustancial - 
mente de la envolvente que resulta de la simple aplicacion de los factores de ma- 
yoracion. El termino capacidad resistente debe entenderse en el sentido de que 
el area de acero que particiDa en el fenomeno resistente es la realmente colocada 
y no el* valor que resulta del calculo. 

El obligar arbi trariamente a que a lo largo del miembro exista una 
capacidad resistente, positiva y negativa, de por lo menos un 25 % de los valo- 
res maximos, (vease la Figura 018.2.2.2) tiene por objeto cubrir las incerti - 
dumbres acerca del verdadero trazado de la envolvente de momentos debido a que 
no se puede predecir la secuencia de formacion de articul aciones plasticas en la 
estructura completa. 

018.2.2.3 Empalmes por Solape 

Se prohibe el empalme por solape en aquellas regiones en donde se con_ 
sidere probable que la armacura pueda alcanzar su limite elastico, debido a la po^ 
ca confiabil idad que merecen este tipo de uniones cuando son sometidas a cargas 
reversi bl es en el rango no elastico. La necesidad de disponer armaduras transver_ 
sales a lo largo de cualquier empalme por solape se justifica por la eventual per 
dida del recubrimiento en estas zonas. 


018.2 .2 .4 Empalmes por Soldadura o Mediante Conexiones Mecanicas 

Los requerimi en;os del Capitulo 12 exigen que este tipo de union 

sea capaz de desarrollar, por lo menos, un 125 % del valor especificado para 

f , lo cual es consistente con las exigencias del presente Capitulo. 

y 

Reconociendo que la soldadura puede fragilizar localmente a las 
barras de acero, por lo general no se recomienda 'el empleo de soldadura en las 
armaduras. Los empalmes por soldadura autorizados en las Subsecciones 18.2.2.4 


y 18.3.3.3, se realizaran de conformidad con lo prescrito en la 


Seccion 


12.13.3, empleando un proceso controlado con una adecuada inspeccion. 


Cuando 
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por razones constructi vas en obra se haga imprescindi ble el empleo de la soldadu- 
ra, esta se restringira a las barras especialmente anadidas para facilitar la 
construccion. 

C-18.2.3 Armadura Transversal 
C~ 18. 2. 3.1 General idades 

Las funciones de la armadura transversal en elementos sometidos a 
flexion y que forman parte del sistema resistente a sismos, son mas amplias e im- 
portantes que cuando estan solicitadas por la accion de cargas gravitacionales. 
Esta armadura debe ser capaz de resistir la maxima fuerza cortante que puede ser 
generada en la pieza cuando es sometida a desplazamiento no elasticos y ademas 
debe confinar al concreto en aquellas zonas en donde se anticipan acciones inelas_ 
ticas importantes, con el cbjeto de dotar a la zona de una mayor capacidad de de- 
formacion. 

C-18. 2.3.2 Fuerzas Cortantes de Diseno 

La necesidad de di'sipar energia obliga a evitar una falla prematura 
por fuerza cortante. En ccnsecuencia, la fuerza cortante de diseno debe ser una 
buena aproximacion de la maxima fuerza cortante que pueda ser inducida en el ele- 
mento en las condiciones mas adversas. De al 1 T que el valor de diseno esta rela- 
cionado con la capacidad a flexion del miembro y no con las fuerzas cortantes que 
resultan del analisis elastico. Los valores de 1.0 para el coeficiente de mino^ 
racion de resistencia <J> y de 1.25 f para el esfuerzo en la armadura en trac- 
cion A dan como resultaclo una capacidad resistente que tiene una pequena proba_ 
b i 1 i da d de ser excedida. 

Aun cuando en e.lgunos casos las articulaciones plasticas pueden no 
ocurrir en ambos extremos del miembro, el modelo que se propone suministra valo- 
res suficientemente seguros y es de gran simplicidad (vease la Figura C-18.2.3. 
2). No obstante, en el caso de vigas de seccion variable puede ser necesario un 
analisis mas detallado. 

C-18.2.3. 3 Calculo de la -Armadura Transversal 

C-18.2.3. 3.1 Contri bucion del Concreto 

Estudios experimental es han demostrado que elementos de concreto ar 
mado sometidos a cargas al‘:ernadas en el rango no lineal, requieren de una armadu^ 
ra transversal mayor que la que se precisa para cargas monotonicas, cuando en am- 
boS casos se desea que el elemento falle por flexion y no por corte. Este incre- 
mento en la armadura transversal es mas pronunciado en el caso de que no exista 
fuerza axial. Esta es la razon por la cual se ha suprimido la contribucion del 
concreto para resistir la fuerza cortante en aquellas piezas en donde la carga 
axial es pequeha y en donde, ademSs, la fuerza cortante inducida por el _»i_»fno. 
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aproximada por la expresion (mJ + Mg /I p ) , es igual o mayor que la 
tante isostatica que origina la carga vertical mayorada. 


fuerza 


Este procedimiento, escogido por su relativa simplicidad, no 


cor- 

debe 


ser interpretado, sin embargo, como si el concreto de la seccion no fuese lmpor- 
tante para resistir la fuerza cortante. Por el contrario, el fenomeno resisten- 
te podria ser descrito como si fuese el concreto del nucleo el que resiste la 
fuerza cortante siendo la funcion de la armadura transversal la de confinarlo y 


asi hacerlo capaz de resistir el corte. El concreto confinado del nucleo juega 
un papel muy importante en el comportamiento del elemento y no debe reducirse a 
un minimo por el hecho de que la expresion que resulta para el diseno de la arma 


dura transversal no lo reconozca expl ici tamente. 


C-18.2.3.3.2 Separacion de Estribos 

El arriostramiento de las barras longitudinales comprimidas es 1m- 
prescindible ya que las acciones reversibles y la magnitud de las deformaciones, 
acompanadas en una eventual perdida del recubrimiento, agudizan el problema. del 
pandeo de esta armadura. 


C-18.2.3.4 Zonas Confinadas 

Las zonas que se especifican en el Articulado son aquellas en donde 
se preve que la accion de un sismo severo produce deformaciones superiores a las 
del rango elastico en la armadura longitudinal, siendo posible que en ellas se 
desprenda parcial o totalmente el recubrimiento. Esto, aunado a la convenience 
de incrementar la capacidad de deformacion del concreto mediante el confinamien- 
to, es lo que hace indispensable el disponer de estribos cerrados de manera que 
su anclaje se logre en el propio nucleo confinado. 

C-18.2.3.5 Estribos Cerrados Formados por Dos Piezas 

Esta disposicion constructive solo es valida para miembros sometidos 
a flexion y obedece a que en algunos casos ayuda a simplificar notablemente el 
proceso de ejecucion. Vease la Figura C-18.2.3.5. 

C-18.3 MIEMBROS SOMETIDOS A FLEXION Y CARGA AXIAL 


C— 18.3.1 Alcance 

Esta Se'ccidn es aplicable a elementos que soportan fuerzas axiales y 
a las columnas de estructuras aporticadas disenadas para resistir acciones sism^ 
cas. Las limitaciones de geometria impuestas en esta Seccion son consecuentes 

con la Referenda 18.1. 

C-18.3. 2 Minima Resistencia a Flexion de las Columnas 


C-18.3. 2.1 Condicion General 



C-210 


COVENIN-MINDUR 1753 


Las prescri pci ones contenidas en esta Secci6n tiene por objeto que se 
alcance la cedencia a flexion en los miembros horizontales (vigas) antes que en 

los verticales (columnas) de las estructuras. 

La fuerza axial de diseno mas desfavorable se refiere a la fuerza 

axial consistente con la direccion de las fuerzas laterales consideradas y que 

resulten en la menor resistencia a flexion. 

La suma de los momentos M u esta referida al centro de la junta, vea_ 

se la Figura C-18.3.2.1. Los momentos se calcularan con las areas reales de 

acero, segun los conceptos de resistencia de diseno del Capitulo 9, es decir, 
con <t> igual a 0.9 y 1.0 f . 

C— 18 .3.2.2 Excepciones - 

En caso de que no puedan satisfacerse las prescripciones de la Sub - 
seccion 18.3.2.1 en una determinada junta, por ejemplo debido a la presencia 

de vigas de transference muy robustas, es necesario di.sponer refuerzo transver- 
sal adicional en las columnas concurrentes a esa junta con el fin de incre 
mentar su capacidad de absorcion de energia. No obstante, esta condicion debe 
entenderse como un caso excepcional y se recomienda que no ocurra mas que en ca- 
sos aislados en un mismo nivel, como por ejemplo en el ultimo piso de un edifi 

cio. 

Tanto los analisis sobre la respuesta dinamica como las observaciones 
de campo, revelan-que las columnas que sirven de apoyo a elementos rtgidos m- 
terrumpidos tales como muros o celosias, tienden a quedar sometidas a una elevada 
demanda de ductilidad. Se exige por tanto, que en estas columnas el refuerzo de 
confinamiento sea prolongado en toda su longitud, asi como por encima y por deba- 
jo de la discontinuidad, llevandose dentro de la fundacion, si fuera el caso, al 
menos una distancia igual a L gh prescrita en la Subseccion 18.4.4.1. Esta 
disposicion debe aplicarse a todas las columnas que esten por debajo del mvel 

donde han quedado interrumpidos los elementos rigidos o donde ocurran marcadas 
discontinuidades de rigidez. Debe tenerse presente que esta situacion tambien 
puede ocurrir como consecuencia de la interrupcion de elementos no estructural es 
en un determinado nivel. 

Cualquier contribucion positiva de las columnas en cuestion, tanto en 
la resistencia lateral como en la rigidez de la estructura, debe ser ignorada. 
Se llama la atencion sobre el hecho de que no se ignoren los posibles efectos ne- 
gatives que pudiesen tener en el comportamiento de la estructura, tal como su po- 
sible influencia en el calculo de los efectos torsionales. 


C-18.3.3 Armadura Longitudinal 
C-18. 3.3.1 Fuerzas de Disefio 
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Los momentos a considerar en el disefio con los que resultan de la v£ 
rificacion exigida en la SubsecciSn 18.3.2.1, la cual a veces puede controlar 
el diseno. 

C— 18.3.3.2 Cuantias Maximas y Mfnimas de Acero 

El 1 imite inferior de la cuantia geometrica en elementos que sopor- 
ten fuerza axial y flexion,’ refleja la preocupacion por las deformaciones por 
retraccion y fluencia del concreto, asT como la conveniencia de aumentar la dife 
rencia entre los momentos de fisuracion y cedencia. El 1 imite superior previene 
la congestion de armaduras y la generacion de esfuerzos cortantes elevados en co 
lumnas de dimensiones ordinarias. 

C-18.3.3.3 Empalmes 

En las estructuras de configuracion usual, el probable desprendimien^ 
to del recubrimiento en las zonas cercanas a los extremos de las columnas, haria 
vulnerables los solapes en esas regiones. Es por ello que estas deben quedar 
situadas cerca de la mi tad de la altura, donde la inversion de signos es mas 
probable que este limitada a un rango menor de esfuerzos. 

Los empalmes mecanicos o por soldadura pueden hacerse en cualquier 
nivel. El numero de barras que pueden ser empalmadas en una cierta seccion se 
limita a la mitad del total. 

C-18.3.4 Armadura Transversal 
C-18.3.4.1 General idades 

Aun cuando las prescripciones contenidas en la Seccion 18.3.2 tie£ 
den a garantizar la formacion de las rotulas plasticas en los extremos de las vi_ 
gas y no en las columnas, desviaciones de este comportamiento pueden ocurrir co 
mo consecuencia de que el modelo elastico lineal, usuaimente adoptado por su sim 
plicidad puede dejar de ser valido. Por ello, es conveniente conferir una ma- 
yor capacidad de deformacion mediante tal confinamiento del concreto en los ex - 
tremos de las columnas. 

C— 18.3.4.2 Zonas a Confinar 

C-18.3.4.2.1 Longitud de Confinamiento 

El refuerzo tranversal exigido por las Formulas (K-f), (18-4) y 
(18-5) debe distribuirse a lo largo de las regiones donde la accion inelastica 
es considerada probable, las cuales deben ser por lo menos iguales al mayor de 
los valores indicados en esta Seccion. 

018. 3.4.3 De termi naci on de la Armadura de Confinamiento 

C-18.3.4.3.1 El efecto del refuerzo helicoidal en la resistencia del concreto 
confinado, es bien conocido para el caso de elementos sometidos a compresion 
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axial monotonicamente creciente (Ref. 18.9). La Formula (10-5) se ajusta a un 
concepto de di sefio , segun el cual bajo carga axial, la maxima capacidad de la co- 
lumna antes de perder el recubrimi ento sea igual a la correspondiente a deforma - 
ciones unitarias de compresion alcanzando el refuerzo helicoidal su ITmite de uti_ 
lizacion. En estas condiciones, la tenacidad de la columna sometida a carga 
axial no incide directamente en su funcion como parte de la estructura resistente 
a sismos, pues la tenacidad de las columnas zunchadas esta relacionada con su com 
portamiento bajo la accion de momentos alternante y fuerza axial. Por este moti- 
vo, en relacion a las acciones sismicas no hay razon para modificar la Formula 
(10-5) aparte de anadir el limite inferior variable, dado por la Formula 
(18-4), el cual condiciona a las columnas con un area total de su seccion trans- 
versal Ag, menor que aproximadamente 1.25 veces el area del nucleo . 

C-18.3.4.3.2 Una evaluacion conservadora de los datos disponibles (Refs. 18.10 
a 18.12) sobre el efecto del refuerzo transversal rectilTneo en forma de ligadu_ 
ras en la conducta de miembros de concreto armado, indica que este refuerzo tiene 
poca influencia en la resistencia pero mejora la ductilidad, aunque no en forma 
tan efectiva como el refuerzo helicoidal. De aquf que no exista un fundamento p£ 
ra relacionar las areas de esfuerzo de ligaduras con las de zunchos. No obstan - 
te, dado que el primero es menos efectivo que el segundo, debera disponerse una 
cantidad mayor de aquel para lograr un efecto comparable al ultimo. Por tanto, 
las Formulas (18.4) y (18.5) se comparan respecti vamente con las Formulas 
(10.5) .y (18.3), pero las Formulas (18.3) y (18.5) exigen una mayor canti- 
dad de refuerzo por unidad de longitud de columna. 

C-18.3.4.3.3 La Figura C- 1 8.3.4 i .lustra un ejemplo de refuerzo transversal con 
una ligadura cerrada y tres 1 i gaduras de una rama. 

C-18.3.4.3.4 El refuerzo de conf i nami ento dado por las Formulas (10.5), (18.3) 
y (18.4) incrementa la capacidad y ductilidad del nucleo de concreto axialmente 
solicitado, previniendo la perdida de resistencia por un eventual desprendimiento 
del recubrimiento . Por esto, si el recubrimi ento de la columna se desprecia en 
el calculo de su capacidad, es suficiente utilizar el confinamiento minimo dado 
por la Formula (18.5). 

C-18.3.4.5 Fuerza Cortante de Diseno 

La intencion de la presente Seccion es la de garantizar que las colum 
nas tengan una resistencia al corte suficiente como para que se produzcan rotulas 
plasticas en ellas antes de una fa 11a fragil por corte. El suponer que estas ro- 
tulas plasticas se forman en los extremos inferior y superior de la columna en un 
mismo piso puede conducir a cortes de diseno excesi vamente conservadores , tal co- 
mo sucede en los pisos inferiores de edificios altos donde las secciones de 
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columnas son mucho mayores que las de las vigas conectadas a ellas. En tales ca- 
sos, la resistencia a flexion de las vigas puede ser insuficiente como para produ_ 
cir dos rotulas plasticas en la columna en un solo piso. Ccmo simpl ificacion al 
complejo problema de la generacion de posibles mecanismos, se autoriza la modifi- 
cacion del gradiente de momentos tal como se explica en el Procedimiento 2, con 
condiciones especiales para las columnas de primer y ultimo piso, 

El factor 2.0 que afecta a los cortes obtenidos de un analisis ela^ 
tico lineal tiene fundamento en las Referencias 18.28 a 18.30, y es consis - 
tente con la practica de incrementar el factor de mayoracion para prevenir fall as 
fragiles. Vease la Figura C-18.3.4.5. 

C-18.3.4.6 Contribucion del Concreto 

Vease la Subseccion C-18.2.3.3.1 . 

C-18.3.5 Miembros de Porticos Diagonal izados 

C- 18 . 3.5.1 Alcance 

Aun cuando en nuestro pais no son de uso frecuente los porticos 
arriostrados mediante diagonales de concreto armado, se han utilizado en la repa-* 
racion de estructuras afectadas por el terremoto de Caracas en 1967. 

C-18.3.5. 2 Armadura de Refuerzo Transversal 

Los refuerzos a compresion cal cul ados para las fuerzas mayoradas que 
actuan en un modelo elastico lineal, basado en las secciones totales del miembro, 
son usados como un indice para determinar si el refuerzo de confinamiento es nec£ 
sario. Se supone que val ores del esfuerzo de compresion mayores de 0.2 f^ en 
un miembro indican que la integridad de toda la estructura depende la la capa- 
cidad que tenga ese miembro para resistir fuerzas importantes de compresion bajo 
acciones ciclicas severas. Se cubren asi incertidumbres en la cuanti ficacion de 
momentos una vez que la estructura incursiona en el rango inelastico. Por las ra_ 
zones anteriores, se prescribe refuerzo transversal especial para confinar el con^ 
creto y el refuerzo a compresion en la forma que especifica la Seccion 18.3.4. 

C-18.3.5. 3 Anclaje de la Armadura Longitudinal 

En esta Seccion se exige que todo el refuerzo continuo sea anclado 

de acuerdo con las disposiciones que rigen para las barras en traccion (Seccion 

18.4.4), debido a que las fuerzas reales en las barras 1 ongi tudinales pueden ex- 
ceder los valores calculados. 

C-18.3.5. 4 Fuerzas Cortantes de Diseno 

Las fuerzas cortantes de diseno son obtenidas a partir del analisis 

de cargas laterales con los factores de mayoracion apropiados. No obstante, exi^ 

te la posibilidad de cedencia en miembros de porticos diagonal izados, lo cual 
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puede dar lugar a un pequeno incremento en la fuerza cortante, que sera absorbida 
por los estribos. 

C-18.4 JUNTAS VIGA-COLUMNA 


C-18.4.1 General idades 

Las eventuales rotaciones inelasticas en las caras de las juntas estan 
asociadas a deformaciones mucho mayores que la correspondiente a la deformacion 
cedente en laarmadura en traccion de las vigas. De alii que la fuerza cortante 
en la junta, generada por este refuerzo, debe ser calculada suponiendo un esfuer- 
zo de 1.25 f en la armadura en traccion de las vigas. Expl icaciones detalla 
das de las raLnes que conducen a este incremento se encuentran en la Referenda 

18.8. 

C-18.4. 2 Armadura Transversal de Confinamiento 

Las prescripciones contenidas en la Seccion 18.4.2.1 y en las Subsec- 
ciones 18.4.2.2 y 18.4.2.3 • estan respaldadas por evidencias experimental es so 
bre configuraciones usuales tanto en geometria como en la posicion relativa de 
los miembros concurrentes. En consecuencia, son aplicables a los casos mas fre- 
cuentes evitando la necesidad de anal isis .mas detallados, los cuales pueden ser 

necesarios cuando se trata de configuraciones atipicas. 

Independientemente de lo reducido que resulten los esfuerzos cortantes 
en una junta que deba resistir acciones sismicas, el refuerzo de confinamiento 
(Seccion 18.3.4) debe disponerse a todo lo largo de la junta alrededor del re- 
fuerzo de la columna segun se especifica en la Subseccion 18.4.2.1. Cuando la 
junta misma esta confinada por la existencia de miembros concurrentes en sus cua- 
tro caras, el refuerzo transversal puede reducirse a la mi tad de acuerdo a la 
Subseccion 18.4.2.2. 

En la Subseccion 18.4.2.3 se contempla el caso de vigas mas anchas que 
las columnas concurrentes a la junta. En este caso, donde las barras longitudina_ 
les de la viga no pasan a traves del nucleo confinado de la columna, es necesario 
disponer el refuerzo transversal exigido en la Seccion 18.3.4. 


C-18.4. 3 Verification por Fuerza Cortante 

Debido a que los ensayos de juntas (Ref. 18.14) y de vigas altas (Re- 
ferenda 18.9) revel aron que la resistencia al corte no era tan sensible al re- 
fuerzo transversal como lo implica la expresion desarrollada por el Comity AC1 
326 (Referenda 18.17) para vigas, y adoptada- para uniones por el Comite ^ ACI 
352 en el caso de nucleos de juntas que poseen el refuerzo transversal mimmo 
especificado en la Seccion 18.4.2, se ha decidido utilizar un esfuerzo cortante 
constante derivado de los datos dados en la Referenda 18.14. 
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La fuerza cortante de diseno que actua en la junta debe verificar la 
Formula (18-6), en la cual V j tiene la siguiente expresion, deducible de la 
Figura C-18. 4 . 3. (a ) que representa una junta interior. 


Vj = 1.25 f y (A sl + A s2 ) 


'col 


(C-18.1) 


El valor de la fuerza cortante en la columna, consistente con los mo- 
mentos resistentes de las secciones de las vigas que concurren a la junta, puede 
ser estimado como 


V , = 2 ( 
col 


''l 


In 


"a * 


i 


t 


- "b ,/U c * V 
2n 


(C-18.2) 


donde : 


In 

C 


2n 


Distancias entre los centros de apoyos de las vigas adyacentes a la 
junta. 

Luces libres de las vigas adyacentes a la junta. 

Momentos flectores en los extremos de un miembro. Estos momentos 
• se calcularan tomando para <j> el valor de 1.0 y como esfuerzo en 

la armadura en traccion el valor de 1.25 f . (Vease las Sub- 

secciones 18.2.3.2 y C-18.2. 3. 2). 

H 9 V - Distancias entre los centros de apoyo de las columnas adyacentes a 
la junta. 

Para los casos mas comunes, donde se satisfacen las relaciones 

h /fcj > 0.08 y £ 2 /&i > 0.7, la siguiente formula es una simpl i ficacion de la 
(C-18.1) para estimar de manera conservadora el corte de diseno en el centro de 
la junta. 

Zh. 

) (C-18.3) 


■ [ - 25 f , <\l * A s2 )(1 - 


2h . 
J 


i + V 
c c 


El termino en la Formula (18-6) corresponde al area de la menor 
seccion transversal de la junta en un piano paralelo al eje del refuerzo longitu- 
dinal que transmite el corte a la junta. Cuando una viga concurre a un apoyo muy 
ancho, el ancho efectivo de la junta no excedera del ancho de la viga (b w ) mas 
la dimension de la columna (d^) medida paral el amente al eje de la viga. La Fi- 
gura C-18. 4 . 3( b ) ilustra la determi naci on de A^ en los casos mas comunes. 

Para considerar una junta como confinada y poder emplear el valor de 
y = 5.3, la junta debera poseer vigas concurrentes en sus cuatro lados que cu- 
bran al menos tres cuartas partes de cada cara; en cualquier otra condicion se 
empleara el valor de y = 4.0. Vease la Figura C-18. 4. 2. 2 
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C- 18.4.4 Longitudes de Anclaje de Barras en Traccion 


C-18.4 . 4. 1 Barras con Ganchos 

La Formula (18-7) establece las longitudes minimas para el anclaje 
de barras estriadas con gancho estandar embebidos en concreto confinado. La mis- 
ma esta fundamentada en los requisites del Articulo 12.5 para concreto normal. 
En la constante de la Formula (18-7) se ha tornado en cuenta el efecto de la rep£ 
ticion de acciones alternantes y se han incluido los factores de modificacion de 
la longitud basica de desarrollo de 0.7 por recubrimiento y de 0.8 por refue£ 
20 transversal prescritos en el Articulo 12.5. 

La longitud de anclaje a traccion para una barra con gancho estandar, 
L ah , queda definida como la distancia, en la direccion del eje de la barra, en- 
tre la secci6n critica y el borde exterior del gancho. La Formula (18-7) se 
aplicara a las barras paralelas del refuerzo colocada en dos o mas capas. Vease 
la Figura C-18.4. 4.1. 

En concretos elaborados a base de agregados livianos la longitud de 
anclaje prescrita por la Formula (18-7) debe incrementarse en un 25 h al igual 
que los valores minimos dados. 


C-18.4. 4. 2 Barras Rectas 

En esta Secci5n se especifican las minimas longitudes de anclaje para 
barras rectas como un multiplo de la longitud indicada por la Seccion 18.5.4.1. 
Debido a los efectos que el vaciado tiene en la adherencia de las barras superio- 
rs, a estas se les exige una longitud 1.4 veces mayor que a las barras rectas 
de capas inferiores, es decir, 2.5 x 1.4 = 3.5. 

El menor esfuerzo de adherencia que se desarrolla en las regiones ad- 
yacentes a los nucleos confinados justifica la mayor longitud de anclaje para las 
barras rectas que no estan totalmente contenidas en los nucleos definidos en los 
Articulos 18.2, 18.3 y en la Seccion 18.4.2. En tales casos se aplicara la si- 
guiente expresion: 


L. = 1.6 (L 


as 


L ah' + L ah 


1 - 6 L as - °' 6 L ah 


(C-18.4) 


en donde: 

= Longitud de anclaje requerida para barras contenidas parcialmente en un 
nucleo confinado 

L = Longitud de anclaje para barras rectas, segun se define en la Subseccion 
18.4.4.2 

L . = Lonqitud de anclaje para barras con gancho estandar a 90° , segun se de- 

3 h 

fine en la Subseccifin 18.4.4.1. 

Intencionalmente en el Articulo 18.4 se ha omitido toda referencia 
a las barras Nos. 14 y 18 debido a la escasa informacion disponible sobre el 
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comportamiento de sus anclajes ante cargas reversible*, que simulan los efectos 
del sismo. 


C-18.5 MUROS ESTRUCTURALES 
C— 18 .5.1 Validez y Alcance 

Las prescripciones de este Articulo son aplicables tanto a muros aisla- 
dos como acoplados que forman parte del sistema estructural que resiste la accion 
del sismo. Por lo tanto son aplicables a los sistemas estructurales resistentes 
a sismos Tipo II y Tipo III, caracterizados en las Normas para "Edificaciones 
Anti sismicas" , COVENIN-MINDUR 1756. 


C-18.5. 2 Armaduras 
C-18.5. 2.1 Cuantias Minimas 

La cuantfa minima establecida es el 1 finite inferior generalmente acep 

tado para estos miembros estructurales. 

Recientemente se ha reportado una respuesta histeretica notablemente 
superior cuando al refuerzo ortogonal cotnrenclonal se le anade armadura diagonal 
(Refs. 18.23 y 18.24). 

C-18.5. 2. 2 Separaciones Maximas 

El disponer uniformemente la armadura que el calculo indique como ne- 
cesaria para resistir la fuerza cortante, tiene por objeto limitar el ancho de 

las fisuras inclinadas. La restriccion en cuanto a la separacion obedece a las 
necesidades de confinamiento del concreto y de arriostramiento contra el pandeo 
del refuerzo en las zo'nas donde se esperan esfuerzos no elasticos. 

C-18.5. 2. 3 Pianos de Ubicacion de las Armaduras 

La disposicion relativa a colocar la armadura en dos pianos en los 
muros sometidos a una fuerza cortante sustancial, obedece a la dificultad cons 

tructiva de mantener una sola capa en el piano medio. 

Independientemente del nivel de diseno, la experience ha demostrado 
que en muros de mas de 10 cm de espesor la disposicion de la armadura en dos 
pianos paral el os. prev i ene la fisuracion de estos miembros. 


C-18.5. 2. 4 Anclajes 

La prescripcion se fundamenta en la necesidad de que todo el refuerzo 
continuo sea capaz de desarrollar la totalidad de su capacidad resistente para to 
mar las fuerzas reales. En miembros rfgidos las fuerzas reales pueden exceder a 

las fuerzasdel analisis. 


C-18.5. 3 Miembros de Borde 

La Figura C-18.5.1 muestra, en forma simplificada, la seccion crftica 
A-A de un muro estructural sometido a la acci6n de las cargas gravitacionales W, 
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la fuerza cortante y el momento flector inducidos por la accion del sismo. En 
esta condicion, la zona comprimida de la seccion debe resistir la totalidad de la 
carga W asT como la fuerza de compresion asociada proveniente del momento flec- 
tor inducido por la accion sfsmica. Si se admite que esta situacion puede alcan- 
zarse varias veces durante un sismo severo, es necesario confinar el concreto com 
primido cuando los esfuerzos son elevados. 

El esfuerzo de compresion 0.2 f^ que define la necesidad o no de te- 
ner miembros de borde, debe entenderse como un fndice de la importancia de las 
solicitaciones en relacion a las propiedades de la seccion y no pretende descri- 
bir la situacion real de la misma. 

018.5.3.2 Armadura Longitudinal en los Miembros de Borde 

Los miembros de borde deben ser capaces de resistir todas las fuerzas 
axial es de compresion que solicitan la seccion crftica del muro estructural cuan- 
do actuan las maximas fuerzas horizontal es . El diseno de la seccion transversal 
del miembro de borde en la seccion crftica del muro estructural se asimila al de 
una columna corta axialmente solicitada por cargas mayoradas empleando los facto- 
res apropiados de minoracion de resistencia. 

C-18.5.3.3 Armadura Transversal en los Miembros de Borde 

La analogfa entre la seccion transversal de un muro estructural con 
miembros de borde y el de una seccion doble te, justifica la necesidad de un 
adecuado anclaje del refuerzo transversal del muro en los miembros de borde que 
actuan como las alas de la seccidn. El posible desarrollo de grandes fisuras en 

los miembros de borde puede comprometer el anclaje requerido, en prevision de lo 

cual , siempre que sea factible, se recomienda el uso de ganchos estandar a 90° 6 
anclajes mecanicos. 

C- 18.5.4 Valores Lfmites de la Fuerza Cortante 

La resistencia nominal a la fuerza cortante de un muro estructural es 

funcion de la razon entre el ancho y su altura, relacion de aspecto, £ w /^ n - ^ 

coeficiente del radical en la Formula (18.8) puede variar desde 0.8 para 

£ n iqual a 1.0 hasta 0.53 para Z /£ igual a 2.0. El valor finalmente 

w n w n 

adoptado en esta Seccion esta orientado hacia muros ductiles, pues en muros es- 

tructural es con valores de i /£ < 2.0 los grandes esfuerzos cortantes que se 

' w n - 

generan hacen mas diffcil lograr la disipacion de energfa requerida. 

C- 18.5.5 Dintel es 
C. 18. 5. 5.1 Alcance 

Los requisitos de este Artfculo son aplicables a las vigas de acopla- 

miento o dinteles de muros estructurales y cuya luz libre es menor a cuatro veces 

su altura util y en las cuales se util i z a armadura diagonal para resistir la 
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total idad de la fuerza cortante cuando so satisfacen los- requerimi entos de confi- 
namiento, arriostramiento y anclaje indicados en la Subseccion C-18.5.5.3. 

Los ensayos han domostrado que en vigas con relacion luz libre a altu_ 
ra util menor de 4.0, la armadura diagonalmente dispuesta permite una gran d i s i - 
pacion de energfa y de deformacion bajo ciclo de cargas inelasticas sin degrada - 
cion de la capacidad resistente por efectos del cortante por desl izamiento. Por 
otra parte, estos mismos ensayos indican que el armado diagonal no es tan efecti- 
vo en las vigas cuya relacion luz libre a altura util sea mayor de 4.0, en las 
cuales el armado convencional segun lo prescribe el Artfculo 18.2 proporciona 
suficiente resistencia en condiciones de cargas reversibles. 

C-18.5.5.2 Calculo de la Armadura Diagonal 

Para proteger a los muros estructural es contra danos prematuros y con 
tra demandas excesivas de ductilidad en el caso de sismos de larga duracion, los 
dinteles deben ser muy ductiles para transferir la considerable fuerza cortante, 
por lo que debe tenerse especial cuidado contra una excesiva resistencia de los 
dinteles que puedan generar situaciones inconvenientes en los muros y sus funda - 
ciones. 

La contribucion de la armadura diagonal comprimida en la resistencia 
a la flexion se puede calcular a parti r de la disposicion geometrica mostrada en 
la Figura C-18.5.5.2 y de la cual se deduce que tg a = (h - 2d')/* n . 

C-18.5.5.3 Disposicion de la Armadura 

Para evitar el pandeo inelastico de las barras individuales de la ar- 
madura diagonal, estas deben estar arriostradas por estribos con una separacion 
maxima de seis veces el diametro de la barra longitudinal. 

La armadura ortogonal a ser colocada en el alma del dintel sera la mf_ 
nima necesaria para controlar la fisuracion en condiciones de servicio y prevenir 
el di si ocamiento de las partTculas de concreto triturado despues de un sismo sev£ 
ro. 

C-18.6 DIAFRAGMAS Y CERCHAS 
C-18.6.1 Alcance 

Esta Seccion ccncierne a los requerimi entos para el diseno y detallado 
de elementos de sistemas rel ati vamente rigidos que incluyen partes de techos y 
sistemas de entrepisos que transmiten fuerzas de inercia. La verificacion del 
compor tami ento de estos elementos es importante a fin de satisfacer las hipdtesis 
de anal i si s estructural y comportamiento bajo acciones sismicas establecidas en 
las Normas para "Edi f icaciones Anti sismicas" , COVENIN-MINDUR 1756. 


C-18.6. 3 Armaduras 
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C-18.6.3.1 Armadura Longitjdinal 

Bajo las acciones sismicas, las fuerzas reales en las barras de la 
armadura longitudinal en miembros rigidos, pueden exceder 1 os valores que se ob - 
tienen en el analisis. Por esta razon, se exige que estas barras queden complete 
mente ancladas. 

C-18.6.3.2 Armadura Transversal 

Los esfuerzos de compresion cal cul ados para las fuerzas mayoradas se- 
gun modelos elasticos lineales, en secciones no fisuradas, se utilizan como valo- 
res fndice para determinar si la armadura de conf inamiento es necesaria. Un es- 
fuerzo de compresion igual a 0.2 f£ en un miembro, se acepta como indicador de 
que la integridad de todo el sistema depende de la capacidad de ese miembro para 
resistir sustanciales fuerzas de compresion bajo la accion de sol ici taciones de 
signo alternante, Por esta razon se exige la armadura transversal, en los termi- 
nos especificados en la Seccion 18.3.4, con el fin de conferir confinamiento al 
concreto y a la armadura sometida a compresion. 

C-18.6.4 Miembros de Borde en Diafragmas 

C-18.6.4.2 Armadura Longitudinal en los Miembros de Borde 

El diseno de la secciSn transversal del miembro de borde se asimila 
al de una columna corta axialmente solicitada por cargas mayoradas empleando los 
factores apropiados de mincracion de resistencia. 

C-18.6.4. 3 Armadura Transversal en los Miembros de Borde 

Por las razones expuestas en la Subseccion C-18.5.3.3, se recomien- 
da, cuando sea factible, el uso de ganchos estandar a 90° 6 anclajes mecanicos. 

C-18.7 ELEMENTOS ESTRUCTURALES SECUNDARIOS 

Las prescri pciones contenidas en esta Seccion tienen por final idad asegu- 
rar que aquellas partes de la estructura portante que solo han sido disenadas pa- 
ra soportar las acciones gravi tacional es , continuen siendo funcionales a los niv£ 
les de despl azamiento lateral total para los cuales se ha disenado el sistema re- 
sistente a las acciones sfsmicas. Por consiguiente, solo se exige que para los 
despl azamientos ,prescri tos se mantenga la capacidad portante a cargas gravitacio- 
rtales. 

En la verificacion anterior se pueden incluir reducciones en la rigidez a 
flexion de los elementos de concreto armado. 

Los requerimientos minimos para la armadura longitudinal y transversal 
que se dan en las Secciones 18.7,2 y 18.7.3, se consideran suficientes como pa_ 
ra que no sean necesarios refuerzos adicionales destinados a absorber los momen- 
tos generados por las fuerzas laterales. 
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C- 18.8 REQUERIMIENTOS PARA CL NIVCL DE DISEnO 2 
C-18.8.1 General idades 

Con relacion a las prescri pciones contenidas en los CapTtulos 1 a 17, 
el Nivel de Diseno 2, implica veri f icaciones adicionales en el diseno de los 
elementos sometidos a flexion y carga axial, y de las losas sin vigas armadas en 
dos direcciones cuando estas formen parte del sistema resistente a sismos. La 
posibilidad de hacer menos exigence e incluso obviar algunas de las prescripcio 
nes de diseno propias del N i v al de Diseno 3 (CapTtulo 18 a excepcion del pre- 
sente ArtTculo 18.8) es penalizada en las Normas para "Edi ficaciones Antisfsnn- 
cas", COVENIN-MINDUR 1756, a traves del Factor de Ductilidad D; vease la Sub$ec_ 
cion C-18.1.1.3. 

Por tanto, no incluye requerimi entos especiales para muros u otros com- 
ponentes estructural es; con ello se acepta, que los muros estructural es de concr£ 
to armado disenados de acuerdo a las prescripciones de los CapTtulos 1 a 17 de 
estas Normas y bajo las acciones propias del Nivel de Diseno 2, poseen suficieii 
te capacidad de absorcion y disipacion de energia para los ITmites de desplazabi- 
lidad Prescritos. 

C-18.8.2 Elementos Sometidos a Flexion 
C-18.8.2 . 1 Alcance 

Esta Seccion se refiere a elementos sometidos a flexion en terininos 
semejantes a los de la Secc'on 18.2.1 en lo que a la fuerza axial mayorada se 
refiere. Los requisitos dimensionales allf impuestos no son prescritos en la pre 
sente Seccion. 

C-18.8.2. 2 Disposicion de la Armadura Longitudinal 

Las di sposi ci one i contenidas tanto en esta Subseccion como en la si 
guiente 18.8.2.3 tienen po" finalidad la de suministrar a las vigas una cierta 
capacidad de absorber y disipar energTa. Vease la Figura C-18.8.2. 2. 

C-18.8.2. 3 Armadura Transversal 

Sobre las funciones que debe desempenar la armadura transversal , vea_ 
se la Seccion C- 18 .2.3. 

En general se espera que en la mayorfa de los casos los estribos ne- 
cesarios para absorber la fuerza cortante prescrita en la Seccion 18.8.5 exce- 
dan los exigidos en la Subseccion 18.8.2.3.2. 

C-18.8.3 Elementos Sometidcs a Flexion y Carga Axial 

C-18.8. 3. 1 A1 cance 

Aquellas columnes que posean un refuerzo en espiral que satisfaga la 
Formula (10-5) bajo las acciones mayoradas correspond! entes al Nivel de Diseno 
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2, se acepta que poseen sjficiente capacidad de absorcion y disipacion de ener - 
g i a . 

C-18.8.3.2 Armadura Trans/ersal 

Las prescri pci ones de esta Seccion tienen por final idad conferir i 
las columnas una cierta capacidad para absorber y disipar energia. El diseno fi- 
nal tambien debe satisfacer los requisitos de la Seccion 18.8.5. 

018.8.4 Losas 

C-18.8.4. 1 General idades 

La Seccion 18.8.4 esta prevista para losas sin vigas armadas en ccs 
direcciones, con lo cual se indica que es un componente del si sterna resistente a 
sismos aceptable solamente en regiones de moderada sismicidad. La rigidez de es- 
te tipo de losas es significativamente modificada por los efectos de la fisura- 
cion, la distribuciSn de la armadura (vease Formula 13-2), y de otros parame- 
tros, tales como las relaciones geometricas \ » Cj/JL y c^/c^ definidos 

en el Capftulo 13. Cuando no' se dispone de un riguroso metodo de analisis para 
tomar en cuenta estos efectos, el momento de inercia efectivo puede calcularse 
considerando toda la seccion fisurada, o al ternati vamente, empleando la Formula 
(9-12) que segun las References 18.26 y 18.27 conduce a resultados razona - 
bles. 

Debe tenerse presente que la aplicacion de las combinaciones de accio_ 
nes estipuladas por las expresiones (9-2) y (9-3) puede resultar en momentos 
que requieran armaduras de refuerzo tanto positiva como negativas en los apoyos 
de las losa. 

C-18.8.4. 2 Armadura Longitudinal 

Para una cierta combinacion de diseno con las acciones debidas a sis- 
mos actuando en una direccion horizontal, el momento M $ se refiere al momento 
mayorado de la losa que esta equilibrado por los miembros de apoyo en la junta, y 
el cual no es necesariamente igual al momento total de diseno en el apoyo para 
una combinacion .de acciones que incluya el efecto sismico. 

De acuerdo con las Secciones 13.3.2.2 y 13.3.2.3 solo la fraccion 
y del momento debera ser resistido por el refuerzo del ancho efectivo 

de la losa. 

En las Figuras C-18.8.4. 2 (a) y jb) se ilustra un ejemplo con la 
franja de columna y sus armaduras de acuerdo a las Subsecciones 18.9.4.2.1 a 
18.9.4.2.5. 

C-18.8.5 Fuerza Cortante de Diseno 

El objetivo de las prescri pciones dadas en esta Seccion es el de redu - 
cir el riesgo de una fall a por corte. Al proyectista se le dan dos opciones para 
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determinar el corte de diseno. 

De acuerdo a la option a., el corte de diseno es determinado a par- 
tir de la resistencia nominal a flexion tomando en cuenta las cargas gravi taciona_ 
les actuantes. Para determinar el maximo corte en la viga, se supone que la re 
sistencia nominal a flexion, calculada con la armadura en traccion usando 

1 os valores de 1.0 f y 4> igual a 1.0, se alcanza simul taneamente en los 
dos extremos de la luz libre. Tal como se indica en la Figura C— 18.8.5 el cor- 
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que sumado al gebraicamente al corte proveniente de las cargas gravitacionales ma- 
yoradas, da como resultado la fuerza cortante para la cual la viga debe ser dise- 
nada. En el ejemplo mostrado, tanto la carga permanente CP, como la carga va - 
riable C V, se han supuesto uniformemente distribufdas. 

Igualmente, en la Figura C-18.8.5 se ilustra para un caso particu- 
lar 1 a •determi nacion del corte de diseno especificado para una columna. La fuer- 
za axial de diseno mayorada P y debe sel eccionarse a fin de hacer maxima la re - 
sistencia a flexion de la columna. 

Queda sobreentend ido que en todas las aplicaciones de la opcion a. , 
el sentido de los momentos de^idos a la accion sismica puede ser tanto positivo 
como negativo. 

El calculo de V u segun la opcion b., se fundamenta en la combina- 
cion de acciones que incluya el efecto del sismo S. Es conveniente recalcar que 
solo debe incrementarse en un 50 % el efecto de S; p’or ejemplo, en el caso de 
la Formula (9-2) la combination de diseno seria: 

U = 0.75 (1.4 CP + 1.7 CV) + 1.5 S (C-18.7) 


El factor 1.5 es similar al que se obtiene de dividir el valor de 
2.0 prescrito en el Codigo ACI 318-83 para el Nivel de Diseno 2 por 1.4, da_ 
do que las Normas para "Edi f icaciones Anti sf smicas" , C0VEN1N-MINDUR 1756, es- 
tan asociadas a los estados ce agotamiento resistente. 
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FIGURA C-18.2.1 LIM TACIONES GEOMETRICAS PARA LAS VIGAS 

DE PORTICOS DEL SISTEMA RESISTENTE AL - 
SISMO TIPO I, EN EL NIVEL DE DISENO 3. 



FIGURA C-18.2.2.2 DISPOSICION DE LA ARMADURA LONGITU- 
DINAL EN VIGAS DE PORTICOS DEL S1STEM/ 
RESISTENTE A SISMO TIPO I EN EL NIVEL 
DE DISENO 3. 
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M A M B CALCULAD05 COK A s REAL, 
1, 25 fy y • = 1, 0 


FIGURA C- 1 8.2-3. 2 DETER Ml N ACION DE LA FUERZA 

CORTANTE DE DISENO EN VIGAS 
CON NIVEL DE DISENO 3 



DETALLE A DETALLE C 


FIGURA C - 1 8.2.3. 5 ksTRIBOS CERRADOS FORMADOS 

POR DOS PIEZAS EN VIGAS 
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FI6URA C- 18. 5.5 RE^UERZO EN VI GAS DE ACOPLAMIENTO 

PAftA MUROS ESTRUCTURALES 



FIGURA C-18.5.5.2 CONSTRUCCION GEOMETRICA DEL 

REFUERZO DEUNA VIGA DE ACO- 
PLAMIENTO 0 DINTEL ENTRE • 
MUROS ESTRUCTURALES. 



FIGURA C-18.8.2.2 DISPOSICION DE LA ARMADURA 

LONGITUDINAL EN UNA VIGA CON 

NIVEL DE DISENO 2 
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N 0 T A : 1 ) ESTE DETALL: APLICA TAKTO A LA ARKADURA SUPERIOR 

COMO A LA INFERIOR. 

2 ) h = E S PE SO R OE L A LOSA. 


FIGURA C-18.8.4.i a) LOCALIZACION DE ARMADURA 

EN LOSAS DE ESTRUCTURAS 
CON NIVEL DE DISENO 2. 
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FIGURA C- 18.0.4. 2(b) DISPOSICION DE LA ARMADURA 

EN LOSAS DE ESTRUCTURAS 
CON NIVEL DE DISENO 2 
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